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Eine der ursächlichsten, ältesten und häufigsten Gründe menschlichen Handelns 
am Fließgewässer ist die Errichtung eines vielseitig nutzbaren Wasserstaus. 
Staubauwerke schaffen Wasserreservoire zum Ausgleich des jahreszeitlich vari-
ierenden Wasserangebotes, zur Erzeugung von Wasserkraft und zur Verbesse-
rung wasserbezogener Nutzungen. Sie dienen auch dem Hochwasserschutz und 
regulieren den Grundwasserspiegel. So vielseitig wie ihre Nutzungen und opera-
tiven Anforderungen, so unterschiedlich sind ihre konstruktiven Parameter und 
Eigenschaften, wie z. B. ihre Abmessungen und Bauweisen, die verwendeten 
Baumaterialien, das Belastungs- und Widerstandsverhalten, die hydraulische 
Regulierbarkeit und die mögliche Durchleitung von Geschiebe. Aus ökologi-
scher Sicht führen sie insbesondere wegen ihrer hydromorphologischen Auswir-
kungen oft zu einem erheblich veränderten Gewässerstatus und haben immensen 
landschaftsgestaltenden Einfluss. 
Auf Grund des anlageninhärenten Risikopotenzials unterliegen die Bemessung 
und Überwachung von Staubauwerken strengen normativen Regelungen. Na-
tionale und internationale Fachverbände unterstützen den Wissensaustausch mit 
dem Ziel, diese herausfordernden Ingenieurbauwerke auf technisch und betrieb-
lich hohem Sicherheitsniveau effizient und wirtschaftlich erstellen oder an ver-
änderte Randbedingungen anpassen zu können. Dennoch kommt es vereinzelt zu 
Versagensfällen, die über ein großes mediales Interesse in das öffentliche Be-
wusstsein eindringen und einen besonders gewissenhaften Umgang des Ingeni-
eurs, Planers, Bauausführenden und Betreibers mit dem Bauwerk anmahnen. 
Staubauwerke haben trotz des mittlerweile hohen Erfahrungs- und Wissensstan-
des nichts an ihrer Faszination verloren und bleiben weiterhin ein zentrales und 
relevantes Element im Wasserbauwesen. Daher widmet sich das diesjährige 
Dresdner Wasserbaukolloquium den Innovationen, Entwicklungen und zukünf-
tigen Anforderungen im Bereich des konstruktiven Wasserbaus mit dem Fokus 
auf Staubauwerke wie Staumauern, Dämme, Wehre, Sperrwerke und Ringdäm-





Beleuchtet werden sollen die fünf Schwerpunkte: 
• Konstruktive Gestaltung – Planen, Bemessen, Bauen, 
• Betreiben und Bewirtschaften, 
• Ökologische Aspekte, 
• Sanierung und Ertüchtigung, 
• Rechtliche und öffentliche Belange. 
Das 35. Dresdner Wasserbaukolloquium belegt bewusst thematisch den kon-
struktiven Schwerpunkt „Staubauwerke“ mit dem Ziel: « Wissenschaf(f)t Zu-
kunft ». Damit folgt es seiner langjährigen Tradition und bietet Wissenschaft-
lern, Behördenvertretern und Experten – durch die Präsentation aktueller For-
schungsergebnisse ebenso wie durch den Austausch von Erfahrungen – die in-
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Talsperrenbewirtschaftung unter veränderten 
gesellschaftlichen Anforderungen 
Andreas Schumann 
Dem Talsperrenbetrieb wird spätestens seit den großen Hochwasserereignissen in 
den letzten zehn Jahren besondere öffentliche Aufmerksamkeit zuteil. Eine gene-
relle technikkritische Haltung der Bevölkerung äußert sich in Befürchtungen zu 
negativen Auswirkungen auf Natur und Umwelt, Kritik an zu hohen Betriebskos-
ten in Relation zu sinkenden Bedarfswerten oder der Prüfung juristischer Konse-
quenzen nach Steuerungsentscheidungen im Hochwasserfall. Da die Unsicherhei-
ten zukünftiger Entwicklungen, die sich parallel in verschiedenen Sektor vollzie-
hen, hoch sind, stellt sich die Frage, wie unter den Aspekten der Nachhaltigkeit 
veränderte Anforderungen an Talsperren zu berücksichtigen wären.  
Stichworte:  Talsperrenbetrieb, Wasserversorgung, Hochwasserschutz,  
ökologische Mindestabgaben  
1 Einleitung 
Talsperren sind weltweit ein unverzichtbarer Teil der wasserwirtschaftlichen 
Infrastruktur. Sie dienen dem zeitlichen Ausgleich des stark variierenden Was-
serdargebotes und sind Ausgangspunkt von oftmals großräumigen Wasserum-
verteilungen. Das ICOLD-Register verzeichnet für Deutschland 346 Talsperren, 
die nach 1890 gebaut wurden. Die Nutzung von Talsperren für die Wasserbe-
wirtschaftung hat sich in Deutschland über viele Jahrzehnte entsprechend der 
spezifischen regionalen Anforderungsprofile, d. h. nutzungsabhängig, entwi-
ckelt. So war der größte Kapazitätszuwachs zwischen 1947 und 1976 zu ver-
zeichnen. In diesen 30 Jahren entstanden 47% der heutigen Speicherkapazität 
(Abb. 1). Dieser Zeitraum intensiven Speicherbaus war nicht nur durch einen 
stark steigenden Wasserbedarf sondern auch durch eine Reihe großräumiger, 
d. h. deutschlandweit auftretender Trockenwetterperioden gekennzeichnet. In 
Abb. 1 wird die Abweichung der Niederschläge von den Normalwerten an Hand 
der Werte des Standardized Precipitation Index (SPI) verdeutlicht.  
Ein SPI-Wert von -1,5 entspricht dabei einer Unterschreitungswahrscheinlich-
keiten der Niederschlagssummen von 0,08 (kritisch trocken), der Wert von -2 
der Wahrscheinlichkeiten von 0,02 (extrem trocken). Bestand die Aufgabe der 




Betreiber zunächst in der Erschließung der Ressource „Wasser“ für wirtschaftli-
che Zwecke, so stand später, unter dem Druck konkurrierender Nutzer, die Be-
wirtschaftung, d. h. die Optimierung der Wassernutzungen auf der Grundlage 
ökonomischer Kriterien, im Vordergrund. Diese Sichtweise wurde in den letzten 
vier Jahrzehnten durch die Forderungen nach Erfüllung der Nutzungsansprüche 
bei gleichzeitigem Schutz der Wasserressourcen erweitert. Da über 50% der 
vorhandenen Speicherkapazität vor mehr als 50 Jahren in Betrieb genommen 
wurden, können die Lösungsansätze für derzeitige und zukünftige Aufgaben ei-
nerseits auf langjährige Erfahrungen im Betrieb wasserwirtschaftlicher Systeme 
aufbauen, andererseits bestehende, zwischenzeitlich frei gewordene Kapazitäten 












































































































Abbildung 1: Entwicklung der Speicherkapazität in Deutschland und Zeiträume mit kriti-
schen Niederschlagsddefiziten 
Die Sichtweisen auf Talsperren sind sehr unterschiedlich. In Deutschland sind 
die öffentlichen Diskussionen über Veränderungen im Talsperrenbereich, unab-
hängig davon, ob es sich dabei Neubau oder Rückbau handelt, durch zunehmen-
den Ökologismus geprägt. Öffentliche Diskussionen um Nutzungen und Be-
triebsweisen von Talsperren zeigen dabei unterschiedliche Wahrnehmungen der 
Vor- und Nachteile des Talsperrenbetriebs. Eine insgesamt klimatisch eher vor-
teilhafte Dargebotssituation fällt in den letzten Jahrzehnten mit demographi-
schen und ökonomischen Entwicklungen zusammen, die regional in sinkenden 
Wasserbedarfzahlen resultierten. Die Wasserbereitstellungsfunktion aus Talsper-
ren hat damit zumindest vorerst an Bedeutung verloren. Andere Funktionen 
(Hochwasserschutz, Niedrigwasseraufhöhung, Energiegewinnung, Freizeitnut-
zung), die für den Betrieb von Versorgungsspeichern bisher sekundär waren, 
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gewinnen damit an relativer Bedeutung. So werden z. B. mit der Wasserrahmen-
richtlinie die Auswirkungen des Betriebs von Talsperren auf das Fließgewässer-
system ober- und unterhalb der Stauanlage neu bewertet. Mit der Verlagerung 
von Nutzungsprioritäten stellt sich die Frage, inwieweit die Anpassung des 
Talsperrenbetriebes oder weitergehende Maßnahmen wie z. B. die Umwidmung 
von Trinkwassertalsperren, geeignet sind, um diesen Anforderungen zu entspre-
chen. Dabei muss die Erhaltung oder der Verzicht auf wasserwirtschaftliche 
Funktionen gegeneinander abgewogen werden. Ansätze hierzu bieten z. B. Vul-
nerabilitätsbetrachtungen. In Anlehnung an den „Aktionsplan Anpassung der 
Deutschen Anpassungsstrategie an den Klimawandel“ (Bundesregierung, 2011) 
wird der Begriffe „Vulnerabilität“ wie folgt charakterisiert: Die Vulnerabilität 
beschreibt das Ausmaß, zu welchem ein System oder ein Akteur anfällig gegen-
über nachteiligen Auswirkungen von Veränderungen oder unfähig ist, diese zu 
bewältigen. Die Vulnerabilität ist abhängig von der Art, dem Ausmaß, der Ge-
schwindigkeit und der Schwankungsbreite der Änderungen, welcher das System 
ausgesetzt ist, sowie der Empfindlichkeit und der Anpassungskapazität des Sys-
tems oder des Akteurs. Jede Vulnerabilitätsanalyse basiert somit auf Annahmen 
zu Veränderungen. Die Anpassungskapazität, z. B. an den Klimawandel, stellt 
das wesentliche Potential für die Nachhaltigkeit der Anlagen dar. Diese Anpas-
sungsmöglichkeiten liegen meist im Betrieb, für den deshalb ein flexibles Pla-
nungs- und Bewertungshilfsmittel benötigt wird. Nachfolgend werden die ver-
änderten Anforderungen an Talsperren kurz charakterisiert um einen Überblick 
über Möglichkeiten zur Bewertung, Anpassung und Optimierung des 
Talsperrenbetriebes bei Differenzierung zwischen der Wasserversorgungsfunk-
tion und sonstigen Nutzungen zu geben. 
2 Bewertung der Nutzungen nach Sektoren 
2.1 Die Wasserversorgungsfunktion 
In der Vergangenheit waren in erster Linie drei Gründe für den Bau von Talsper-
ren für die Wasserversorgung maßgeblich: Lücken zwischen lokalen Wasserbe-
darfsschwerpunkten und mangelndem natürlichen Dargebot waren zu schließen, 
Wassernutzungen sollten ermöglicht werden, die durch Kontaminationen lokaler 
Ressourcen gefährdet waren, und Zeiträumen mit hohem Bedarf und geringem 
nutzbarem Dargebot, d. h. zeitweilige Wasserdefizitsituationen, waren zu über-
brücken. 




Bei der Beurteilung der Veränderungen der Bedarfssituation ist zwischen 
Brauch- und Trinkwassertalsperren zu unterscheiden. Eine Reihe von Brauch-
wassertalsperren wurde für regionalspezifische Anforderungen der Industrie 
oder der Landwirtschaft gebaut, die heute nicht mehr oder mit veränderten Be-
darfsstrukturen existieren. Damit haben sich die Betriebsziele verändert (z. B. 
bei den Saaletalsperren). Betriebswirtschaftlich resultieren daraus jedoch Prob-
leme, da wirtschaftlich begründete Abgabeziele mit eindeutig Bevorteilten und 
damit Möglichkeiten zur Anlastung von Kosten nicht mehr gegeben sind.  
Die Wasserversorgungsfunktion von Trinkwassertalsperren wird in verschiede-
nen Regionen durch einen sinkenden Pro-Kopf-Bedarfs und abnehmende Be-
völkerungszahlen in Frage gestellt, da scheinbare Überkapazitäten nicht durch 
höhere spezifische Wasserpreise aufgefangen werden können. Was bei derarti-
gen Betrachtungen außer Acht gelassen wird, ist der Nutzen dieser Anlagen in 
Zeiträumen mit kritischen wasserwirtschaftlichen Verhältnissen. Meteorologi-
sche Ursachen hierfür sind in den letzten Jahren deutschlandweit vergleichswei-
se selten geworden. Eine Betrachtung der klimatologischen Jahreszeiten (Tab. 1, 
jeweils 3 Monate) zeigt, dass die letzten 30 Jahre insgesamt ausgesprochen 
günstige Niederschlagsverhältnisse aufwiesen. 
Tabelle 1 Die deutschlandweiten Anteile der Jahreszeiten mit Niederschlägen unter 
 dem Normalwert (Median) zwischen 1982 bis 2011, bezogen auf die Reihe 
 des Niederschlages seit 1881 









Gegenüber dem Erwartungswert (50%) waren niedrige Niederschlagssummen 
im Winter und Frühling deutlich seltener, im Sommer etwas häufiger. Da lang-
fristige klimatische Zyklen wissenschaftlich nachgewiesen sind (z. B. 
Koutsoyiannis, 2011) sollte diese Entwicklung allerdings nicht extrapoliert wer-
den. So trat eine extrem Trockenheit z. B. im Sommer 2003 sowie im Frühjahr 
und im November 2011 auf.  
Kritische wasserwirtschaftliche Verhältnisse treten auch auf, wenn lokale Was-
sergüteprobleme auftreten oder einzelne Komponenten der Verbundsysteme der 
Wasserversorgung versagen oder erneuert werden müssen. Der Nutzen redun-
danter wasserwirtschaftlicher Systeme ist schwer abschätzbar, da er sich aus 
dem Versagensrisiko der einzelnen technischen und nichttechnischen Kompo-
nenten der Systeme (Anlagen, Fließ- und Standgewässer, Aquifere) in Abhän-
gigkeit von den hydro-meteorologischen Bedingungen ableitet. Durch den feh-
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lenden Wassermarkt kann der erhöhte Nutzen einer Wasserbereitstellung in kri-
tischen Situationen (bei Verknappung des Angebotes und steigendem Bedarf) 
nicht berücksichtigt werden. Eine Inwertsetzung der Versorgungssicherheit fällt 
in Deutschland schwer, wogegen in anderen Ländern, in denen Wassermangelsi-
tuationen häufiger auftreten, hierzu bereits Erfahrungen (z. B. durch Verkauf 
von Optionen für Wassernutzungen als Instrument der Finanzierung des 
Talsperrenbetriebs) bestehen (Cheng et al., 2011).  
2.2 Die Hochwasserschutzfunktion 
Die Hochwasserschutzfunktion einer Talsperre erfordert im Gegensatz zu allen 
anderen Nutzungen einer Talsperre einen möglichst leeren Stauraum. Damit 
steht diese Nutzung in Konflikt zu den anderen Bewirtschaftungszielen. Der 
volkswirtschaftliche Nutzen des Hochwasserschutzes entspricht den vermiede-
nen Hochwasserschäden. Die Problematik einer derartigen Bewertung ergibt 
sich in zweifacher Weise aus dem Zufallscharakter der Hochwasserereignisse. 
Einerseits treten extreme Hochwasser langfristig ungleichmäßig verteilt auf, 
wodurch der Nutzen der Hochwasserrückhalteräume langfristigen Schwankun-
gen unterliegt. Beispielsweise überschritten am Pegel Wechselburg/ Zwickauer 
Mulde die Jahres-HQ- Werte zwischen 1923 und 1932 fünfmal die Schwelle des 
HQ(5), wovon 3 Ereignisse größer als ein HQ(10) waren. Ähnliche Häufungen 
waren in den Jahren 1954-63 zu verzeichnen, in denen viermal der HQ(5)- Wert 
und dabei zweimal der HQ(10)- Wert überschritten wurde. Andererseits gibt es 
eine große Variabilität der Hochwasserentstehungsbedingungen, die durch die 
Erfahrungen der Vergangenheit nur eingeschränkt repräsentiert werden. Das 
Hochwasserschutzversprechen durch Talsperren und Hochwasserrückhaltebe-
cken, das dem bisherigen Sicherheitsdenken entspricht, beruht stets auf be-
stimmten Prämissen, die sowohl die hydrologische Belastung als auch die Funk-
tionsweise der Anlagen betreffen. Die Wirksamkeit des technischen Hochwas-
serrückhalts kann z. B. in Folge der räumlichen Niederschlagsverteilung im 
Flussgebiet oder durch die Form einer Hochwasserwelle, die den Bemessungs-
ansätzen nicht entspricht, beschränkt sein. Die gebräuchliche Bemessungspraxis 
über Jährlichkeiten ist damit nicht zielführend ist, da ein Hochwasser nur durch 
die Jährlichkeit seines Scheitels statistisch bewertet wird. Für die Hochwasser-
rückhaltung maßgebend sind jedoch Scheitel, Fülle und Form der Welle. Die 
beiden letztgenannten Größen werden nicht statisch bewertet. Somit kann es 
sein, das eine Anlage die gewünschte Hochwasserschutzfunktion bei einem Er-
eignis großer Jährlichkeit erfüllt, bei einem Ereignis mit kleinerem Scheitel je-
doch versagt. Um diese Unsicherheiten zu berücksichtigen können 
probabilistische Ansätze für hydrologische Belastungen von Hochwasserrück-




haltesystemen mit Monte-Carlo-Simulationen des Speicherbetriebes gekoppelt 
werden (Schumann et al., 2009). Im Ergebnis kann gezeigt werden, welche 
Kombinationen von Anfangs- und Randbedingungen zu einer eingeschränkten 
Wirksamkeit der Hochwasserrückhaltesysteme führen, es werden aber auch 
Sicherheitsreserven erkennbar.  
Bei der Bewertung der Hochwasserückhaltefunktion von Talsperren besteht ein 
generelles Kommunikationsproblem des Talsperrenbetreibers mit der Öffent-
lichkeit. Eine ideale Steuerung wird auf Grund fehlender Möglichkeiten zur 
Hochwasservorhersage in kleinen und mittleren Einzugsgebieten des Mittelge-
birges nicht in jedem Fall möglich sein, da der Vorhersagehorizont kürzer ist als 
der Zeitraum, in denen Steuerungsentscheidungen wirksam sind. Ursächlich 
hierfür sind fehlende belastbare Aussagen zum zukünftigen Niederschlagsver-
lauf in der erforderlichen räumlichen Detaillierung, aber auch unsichere Nieder-
schlags- Abflussmodelle. Im Nachgang zu einem Hochwasserereignis sind die 
Zuflüsse zu einer Talsperre und der Abflussverlauf unterhalb des Einzugsgebie-
tes bekannt. Auf dieser Grundlage ist es rückwirkend möglich, Kritik an fehlen-
den Vor- und Parallelentlastungen, aus denen sich eine bessere Hochwasser-
schutzwirkung ergeben hätte, zu üben. Der Betreiber findet sich hier kommuni-
kativ grundsätzlich in der Defensive, da er auf seine, zum Zeitpunkt der Steue-
rung beschränkte Informationsbasis verweisen muss.  
2.3 Ökologische Aspekte des Talsperrenbetriebs 
Talsperren fallen aus dem üblichen ökologischen Bewertungsschema der größt-
möglichen Naturnähe heraus, da vergleichbare natürlichen Referenzgewässer 
fehlen. Die Beurteilungskriterien für Seen oder Fließgewässer können nicht auf 
sie angewendet werden. Sie gleichen Standgewässern mehr als Fließgewässern 
und unterscheiden sich zugleich grundlegend in hydrologischer, hydromorpho-
logischer und limnologischer Hinsicht von natürlichen Seen (ATT, 2011). Die 
Notwendigkeiten zur Bewertung und Berücksichtigung der limnologischen Ver-
hältnisse im Talsperrenbetrieb ergaben sich in der Vergangenheit primär aus den 
Trinkwassernutzungen. Die hierbei entwickelten Methoden, Wege und Stan-
dards können im Sinne der Wasserrahmenrichtlinie zur Verbesserung des öko-
logischen Potenzials im Freiwasser von Talsperren dienen (Willmitzer, 2006). 
Zu beachten ist jedoch, dass sich Leitbilder für die ökologische Bewertung in 
Folge des Talsperrenbetriebes (Absenkungen, Temperaturschichtung, schwan-
kende Abgabemengen) nicht aus natürlichen Standgewässern ableiten lassen. So 
hängt z. B. die Energiebilanz des Wasserkörpers einer Talsperre von den 
schwankenden Relationen zwischen Wasserfläche, Zulauf und Volumen ab. An-
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sätze zur Berücksichtigung gütewirtschaftlicher Gesichtspunkte mit Hilfe von 
Gütemodellen zeigen z. B. Kerachian & Karamouz (2006).  
Die ökologischen Auswirkungen von Talsperren auf die unterliegenden Fließ-
gewässer sind in erster Linie durch die Änderungen der Abflussverhältnisse ge-
prägt. Diese Veränderungen können nur vor dem Hintergrund der natürlichen 
Variabilität des Abflusses bewertet (Richter et al. 1998) und in ihren ökologi-
schen Auswirkungen minimiert werden (Willmitzer 2002). Nach dem „Leitfaden 
zur Analyse von Belastungen und ihren Auswirkungen in Übereinstimmung mit 
der Wasserrahmenrichtlinie“ (EU, 2003) sind Abflussregulierungen als men-
genmäßige Belastungen zu erfassen und in der Bestandsaufnahme auszuweisen. 
Im Fall von Abflussreduzierungen werden in diesem Leitfaden folgende Aus-
wirkungen angemerkt: „Verringerte Verdünnung von Chemikalien, Verringe-
rung des Grundwasserspeichers, Veränderte Abfluss- und ökologische Systeme, 
Versalzung, Veränderung d. abhängigen Landökosystems“. Abflusserhöhungen 
werden dagegen mit den Auswirkungen „Veränderung des Temperaturhaushalts, 
des Abflussregimes und des ökologischen Systems“ charakterisiert. Damit wäre 
nur das natürliche Abflussregime ohne negative Folgen. Allerdings haben Tal-
sperren oftmals die Aufgabe der Niedrigwasseraufhöhung, die auch ökologische 
Vorteile bedingt. Beispielsweise hat die Wuppertalsperre in Nordrhein-
Westfalen laut eines ehemaligen Bewirtschaftungsplanes für die „Untere Wup-
per“ einen, nach dem Immissionsprinzip festgelegten Mindestabfluss in der 
Wupper zu gewährleisten (Brechtel, 1988). Es ergibt sich somit die Notwendig-
keit der Abwägung zwischen der Verbesserung der Abflussverhältnisse in Nied-
rigwasserperioden und den Auswirkungen der Abgaben auf das ökologische 
System. Die gewässerspezifischen Voraussetzungen für derartige Entscheidun-
gen unterliegen jahreszeitlichen Schwankungen. So wird eine Temperaturände-
rung des unterliegenden Fließgewässers unter Annahme der schlechtesten mög-
liche Kombination des kalten Tiefenwassers mit einem stark erwärmten Fließ-
gewässer im Jahresgang eine geringere Häufigkeit aufweisen. In Einzelfällen 
bestünde in derartigen Fällen die Möglichkeit, kritische Temperaturverhältnisse, 
die z. B. durch Hitzeperioden bedingt sein können, zu beeinflussen.  
2.4 Der Nutzen von Freizeit und Erholung an Talsperren 
Im Zusammenhang mit Umwidmungen von Trinkwassertalsperren oder der 
Nachnutzung von Brauchwassertalsperren besteht eine hohe Nachfrage nach der 
Freizeitnutzung dieser Anlagen. Wenn eine Umwidmung von Trinkwassertal-
sperren erfolgt, wird die volkswirtschaftliche Wertschöpfung überschätzt, da die 
Umwidmung irreversibel mit der Aufgabe der Trinkwasserressourcen verbunden 




ist, deren etwaiger Ersatz mit höheren Kosten verbunden sein dürfte. Die jewei-
ligen Gemeinden und Kreise erwarten sich wirtschaftliche Vorteile aus dem re-
gionalen Einkommenstransfer. Maßgebend hierfür ist der Anteil der getätigten 
Ausgaben, der als Einkommenszuwachs in der Zielregion wirksam wird. Dies ist 
im Wesentlichen der Wertschöpfungsanteil der Begleitausgaben der Besucher. 
Er hängt somit davon ab, wie viele Besucher kommen und welche Ausgaben sie 
tätigen. Die Besucher haben einen Individualnutzen, der über das volkswirt-
schaftliche Konstrukt der Konsumentenrente geschätzt werden kann. Diese stellt 
hier den geldwerten, individuellen Vorteil dar, den der Einzelne daraus zieht, 
dass er die Gelegenheit zur Ausübung wasserbezogener Erholung günstiger be-
kommt, als er zu zahlen bereit wäre (Schumann et al., 2000). Die Wertschätzung 
der Freizeitnutzung kann somit durch die Aufwendungen, die Besucher zu deren 
Wahrnehmung in Kauf nehmen, geschätzt werden. Damit sind allerdings keine 
realen Zahlungsströme verbunden. Die Besucherzahlen sind nach Tiedt (1992) 
durch ein Modell abzuschätzen, in dem die Bevölkerungszahlen der Umgebung, 
die Reiseentfernungen und die Anzahl und Attraktivität konkurrierender Ziele 
mit vergleichbaren Angeboten berücksichtigt werden. Die Attraktivität einer 
Talsperre hängt dabei u. A. von der Größe der Wasserfläche, der Länge der 
Uferlinie, den Flächen in der Wasserwechselzone und damit von den Stauin-
haltsschwankungen und der Betriebsweise ab. Zu beachten ist, dass die beson-
ders attraktive Badenutzung nach der EU- Badegewässerrichtlinie an einen was-
sergütewirtschaftlichen Zustand gebunden ist, der sich in der Kombination aus 
Nutzung, Betriebsweise und Beschaffenheit der Zuflüsse ergibt. 
2.5 Energiewirtschaftliche Nutzung von Talsperren 
Die Energieerzeugung spielt bei den meisten Talsperren eine eher untergeordne-
te Rolle. Allerdings sollten zwei Gesichtspunkte stärker berücksichtigt werden. 
Einerseits wurden im Zusammenhang mit der Förderung erneuerbarer Energie 
auch an kleineren Fließgewässern wieder Wasserkraftnutzungen eingerichtet. 
Diese Anlagen können von einer Niedrigwasseraufhöhung aus Talsperren profi-
tieren, werden aber betriebswirtschaftlich meist nicht in der Lage sein, zur Fi-
nanzierung des Talsperrenbetriebes beizutragen. Eine neue Möglichkeit zur 
Mehrfachnutzung stellen Pumpspeicherkraftwerke dar, bei denen vorhandene 
Talsperren als Unterbecken dienen. In Hinblick auf den Ausbau der Windener-
gie steigt der Bedarf für derartige Anlagen stark. Entsprechende Planungen und 
Vorstudien werden insbesondere Thüringen und NRW vorangetrieben. Konflik-
te mit anderen Nutzungen, z. B. in Folge schwankender Wasserstände oder Ver-
änderungen der Schichtungen sind hierbei zu prüfen. 
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3 Schlussfolgerungen für die Betriebsplanung von Talsperren 
Verschiedene aktuelle Fragen der Mehrfachnutzung von Talsperren wurden 
sektoriell betrachtet. Der Betreiber ist mit dem Problem konfrontiert das sich 
Änderungen gleichzeitig in verschiedenen Bereich vollziehen bzw. Planungsent-
scheidungen mit Unsicherheiten in allen Annahmen verbunden sind. Generell 
hat sich die Komplexität des Betriebs u. A. auf Grund veränderter gesetzlicher 
Vorgaben, Änderungen des Anforderungsprofils durch stärkere Öffentlichkeits-
beteiligung und sozio-ökonomischer Änderungen erhöht. Diese Komplexität 
setzt sich im Bereich der Hydrologie fort. Auch hier wird die Annahme stationä-
rer Bedingungen vor dem Hintergrund langfristiger Variabilitäten, die aus länge-
ren Beobachtungsreihen ersichtlich werden, in Frage gestellt. Stand in der Ver-
gangenheit bei der Optimierung des Talsperrenbetriebes die Sicherheit der Er-
reichung vorgegebener Betriebsziele im Vordergrund, so sind heute diese Ziel-
größen variabel. Bei der Beurteilung des Betriebs ersetzen Risikobetrachtungen 
das bisherige Sicherheitsdenken. Dabei sind breite Spektren gekoppelter Belas-
tungsannahmen zu berücksichtigen was nur mit Hilfe probabilistischer Verfah-
ren möglich ist. Auch die Zielgrößen des Betriebes werden zunehmend komple-
xer. Beispielsweise beinhalten Ansätze zur Beurteilung der hydrologischen Güte 
bis zu 38 Kennwerte, die zu dem vor dem Hintergrund der natürlichen Variabili-
tät zu beschreiben sind (Richter et al., 1998). Diese Komplexität kann nur mit 
Hilfe deterministischer Modelle berücksichtigt werden, womit zukünftig ver-
stärkt gekoppelte stochastisch-deterministische Ansätze benötigt werden. Die 
Fortschritte in der Simulationstechnik erlauben zwar die Behandlung komplexer 
Fragestellungen und die Bereitstellung von Entscheidungsgrundlagen, die Ge-
wichtung der entscheidungsrelevanten Kriterien bleibt aber Aufgabe des An-
wenders. Die vergleichende Wertung der oben sektoriell betrachteten Gesichts-
punkte sollte für Talsperren als Teile der Kulturlandschaft auch umweltökono-
mische Aspekte beinhalten, die unter dem Begriff „Optionswert“ zusammenge-
fasst werden. Dieser beinhaltet die Differenz zwischen der Zahlungsbereitschaft 
von Individuen für die Erhaltung der Ressource und dem Erwartungswert der 
zukünftigen Nutzung. Selbst wenn die erste Komponente derzeit niedrig anzu-
setzen ist sollte der zweite Aspekt nicht unterschätzt werden. 
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Ausgewählte Ergebnisse der Bauwerksüberwa-
chung für die Steinschüttdämme des Merowe 




Im Jahre 2009 wurde im Sudan der Merowe Staudamm in Betrieb genommen. 
Das von Lahmeyer International GmbH geplante und bei der Installation und In-
betriebnahme beaufsichtigte Messsystem zur Bauwerksüberwachung ist eine we-
sentliche Komponente des Sicherheitskonzeptes der Anlage. Für die Steinschütt-
dämme werden im vorliegenden Beitrag ausgewählte Messergebnisse vorgestellt 
und diskutiert. Unter anderem wird die Effektivität der Abdichtungsmaßnahme 
durch die Schlitzwand im Flussquerschnitt überprüft. 
1 Einführung 
Im Jahre 2009 wurde im Sudan der Merowe Staudamm in Betrieb genommen 
(Failer et al., 2011). Das dazugehörige Wasserkraftwerk weist eine installierte 
Leistung von 1.250 MW auf. Diese Mehrzweckanlage hat eine besondere Be-
deutung für die nachhaltige Entwicklung und den Ausbau der Infrastruktur zur 
Nutzung der Wasserressourcen des Nils. Derzeit werden etwa zwei Drittel der 
Stromproduktion des Sudan in Merowe erzeugt (Bucher & Meschitz, 2011). Das 
Projektgebiet befindet sich im Bereich der großen Nilschleife in der nubischen 
Wüste ca. 350 km nördlich der Hauptstadt Khartum. Im sehr ariden Projektge-
biet überwiegt leicht hügeliges felsiges Gelände. Der Nil fließt in Merowe von 
Nord nach Süd (Abbildung 1). Jenseits der beiden Ufer steht das Grundgebirge, 
hauptsächlich präkambrische Biotitgneise mit einigen Einschaltungen von Gra-
nitgneisen, fast vollständig an. Das Flussbett besteht aus bis zu 32 m mächtigen 
Sedimenten, vorwiegend schluffigen bis kiesigen Sanden von mitteldichter bis 
dichter Lagerung. Das Absperrbauwerk besteht aus insgesamt 9,7 km langen 
Steinschüttdämmen. Im Flussbett kam ein 880 m langer und bis zu 74 m hoher 
Steinschüttdamm mit Erdkerndichtung zur Ausführung, der im Untergrund 
durch eine bis zu 60 m tiefe und 400 m lange Schlitzwand abgedichtet wurde. In 
diesen Bereichen wurde links- und rechtsufrig ein Steinschüttdamm mit Beton-
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oberflächendichtung errichtet. Diese Dämme haben eine Länge von insgesamt 
nahezu 6 km und eine maximale Höhe von 56 m. Den Abschluss bilden zwei 
18 m hohe Steinschüttdämme mit Erdkerndichtung. Über die besonderen logisti-
schen Herausforderungen berichteten Ross et al. (2011). 
 
Abbildung 1: Lageplan 
Das von Lahmeyer International GmbH geplante und bei der Installation und 
Inbetriebnahme beaufsichtigte Messsystem zur Bauwerksüberwachung ist eine 
wesentliche Komponente des Sicherheitskonzeptes der Anlage. Während des 
Einstaus konnte anhand der installierten Instrumente überprüft werden, ob sich 
die Dämme hinsichtlich Verformungen, Porenwasserdrücken und Sickerwas-
sermengen im Rahmen der prognostizierten Werte verhielten. Seit dem Beginn 
des Einstaus vor fast vier Jahren (Frühjahr 2008) erlaubt das Messsystem die 
ständige und kontinuierliche Kontrolle des Verhaltens der Absperrbauwerke und 
des Untergrunds. Für die Steinschüttdämme werden ausgewählte Messergebnis-
se vorgestellt und diskutiert.  
2 Dammtypen 
Alle verwendeten Dammbaumaterialien wurden in der unmittelbaren Umgebung 
des Projektes gewonnen. Da im Umfeld des Projektgebiets nur eine begrenzte 
Menge an geeignetem Kernmaterial identifiziert werden konnte, die nur für ei-
nen Steinschüttdamm mit Erdkerndichtung im zentralen Flussbereich und für die 
Abschlussdämme an beiden Ufern ausreichte, wurde ein zweiter Dammtyp ge-
wählt. Auf dem oberflächennahen Fels wurde ein Steinschüttdamm mit Beton-
oberflächendichtung ausgeführt. An den Anschlüssen zwischen den Steinschütt-
dämmen mit Erdkerndichtung und den Steinschüttdämmen mit Betonoberflä-
chendichtung verspringt die Dichtungsebene. Hier wurde jeweils ein Über-
gangsbauwerk aus Beton angeordnet (Scheid et al., 2010).  
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2.1 Der Steinschüttdamm mit Erdkerndichtung 
Der Hauptdamm wurde als Steinschüttdamm mit Erdkerndichtung ausgeführt 
(Abbildung 2). Der bis zu 74 m hohe Damm wurde im Zentrum auf den Flussab-
lagerungen und an den Widerlagern auf dem freigelegten Fels gegründet. Der 
zentral liegende Erdkern besteht aus verdichteten tonigen Schluffen.  
 
Abbildung 2: Querschnitt MD3 des Steinschüttdamms mit Erdkerndichtung  
Um ein Aufspalten des Kerns über der Schlitzwand sowie ein Versagen der 
Schlitzwand durch zu große Scherbeanspruchung zu vermeiden, wurde oberhalb 
der Schlitzwand ein weiches Material als druck- und verformungsausgleichen-
des Setzungskissen aufgebracht. Dem Kern schließen sich wasser- und luftseitig 
Stufenfilter an. Für das Steinschüttmaterial aus Gneis wurden Steinbrüche ange-
legt. Die Standsicherheitsuntersuchungen führten dazu, dass die Böschungen des 
Steinschüttdamms wasserseitig mit 1:2,0 und luftseitig mit 1:1,8 ausgeführt 
wurden. Die Alluvionen wurden mittels einer 1,2 m dicken vertikalen Zweipha-
senschlitzwand abgedichtet. Die Einbindung in den Fels beträgt 4 m. In den 
Erdkern reicht die Schlitzwand bis zu 20 m (Ehrhardt et al., 2011). Unterhalb 
der Alluvionen wurde ein 20 m tiefer zweireihiger Injektionsschleier beidseitig 
der Schlitzwandachse ausgeführt. Die Abschlussdämme links und rechts an den 
Ausläufern wurden als Steinschüttdämme mit Erdkerndichtung ausgeführt und 
haben eine Länge von nahezu 2,5 km. Sie wurden auf den Fels gegründet.  
2.2 Der Steinschüttdamm mit Betonoberflächendichtung 
Die beiden bis zu 56 m hohen Steinschüttdämme mit Betonoberflächendichtung 
(Abbildung 3) wurden auf oberflächennahem Fels gegründet. Detaillierte Anga-
ben zur Zonierung finden sich in Ehrhardt et al. (2011). Die wasserseitige Nei-
gung des Steinschüttdamms mit Betonoberflächendichtung beträgt 1:1,3. Luft-
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seitig ist die Böschung mit 1:1,5 geneigt. Die etwa 4 m breite Gründungsplatte 
zum Anschluss der Oberflächendichtung an den wasserseitigen Fuß wurde in 
einem 3-4 m tiefen ausgesprengten Graben auf dem Fels betoniert. Ein Konsoli-
dierungs- und Injektionsschleier wurde von der Gründungsplatte aus geführt. 
 
Abbildung 3: Querschnitt LD2 des Steinschüttdamms mit Betonoberflächendichtung  
2.3 Installierte Überwachungssysteme 
Insgesamt wurden neun Messquerschnitte am Steinschüttdamm mit Erdkern-
dichtung instrumentiert. Piezometer (PP) befinden sich im Kernbereich des 
Dammes, dem Felsuntergrund und in den Alluvionen auf verschiedenen Höhen 
(Abbildung 2). Offene Standrohre (SP) zur Messung der Grundwasserstände 
wurden auf der Luftseite installiert. Das Verformungsverhalten der Steinschütt-
dämme wird durch redundante Verfahren überwacht. Zum einen ist die Überwa-
chung der horizontalen und vertikalen Verformungen mittels geodätischer 
Messverfahren (BM) gewährleistet. Im Dammkörper werden luftseitig die Ver-
formungen über Setzungspegel (MS) erfasst. Entlang der Setzungspegel befin-
den sich im Abstand von 3 m Magnetplatten deren vertikales Bewegungsverhal-
ten erfasst wird (Scheid et al., 2009). Sickerwassermengen werden beobachtet 
und gemessen, soweit die Topographie das erlaubt.  
18 Messquerschnitte wurden an beiden Steinschüttdämmen mit Betondichtung 
ausgestattet. Piezometer (PP) befinden sich im Fels wasser- und luftseitig des 
Injektionsschleiers sowie in Dammachse (Abbildung 3). Offene Standrohre (SP) 
zur Messung der Grundwasserstände wurden auf der Luftseite und im Vorland 
installiert. Das Verformungsverhalten der Steinschüttdämme wird durch die 
gleichen Verfahren überwacht, die am Steinschüttdamm mit Erdkerndichtung 
zum Einsatz kommen. Die Verformungsüberwachung wird am Steinschüttdamm 
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mit Betonoberflächendichtung durch Fugenspaltsensoren (JM) ergänzt, die die 
Bewegungen an den Betonierfugen erfassen. Ein LWL-Kabel wurde in der Fuge 
zwischen der Gründungsplatte und der Betonoberflächendichtung eingebaut, um 
eventuelle Schäden an der Fugendichtung zu lokalisieren. 
3 Ausgewählte Ergebnisse der Bauwerksüberwachung 
3.1 Setzungen und Verformungsverhalten 
Die gemessenen Verformungen sind vier Jahre nach der Beginn des Einstaus 
gering und im Bereich der zu erwartenden Größenordnungen. Diese wurden 
durch numerische Verfahren vor Beginn des Einstaus abgeschätzt. Die verwen-
deten Verfahren und Auswertungen sind in Scheid et al. (2009) beschrieben. 
Exemplarisch sollen hier die Setzungen in drei hohen Dammquerschnitten ver-
glichen werden. Es werden die Querschnitte MD3 (Höhe 63 m) und MD2a 
(Höhe 59 m) des Steinschüttdamms mit Erdkerndichtung und RD18 (Höhe 
44 m) des Steinschüttdamms mit Betonoberflächendichtung analysiert. Die Ver-
formungen werden anhand der magnetischen Setzungspegel ausgewertet.  
Im Querschnitt MD3 wurde eine maximale Setzung von 41 cm (Abbildung 4) 
seit der Installation gemessen. Die oberste Platte auf der luftseitigen Böschung 
hat sich um 11 cm gesetzt. Diese Verformungen enthalten sowohl die Verfor-
mungen aus der Überlagerung während der Schüttung, die Verformungen wäh-
rend des Einstaus im Frühjahr 2008 sowie die Langzeitsetzungen. Scheid et al. 
(2009) hatten gezeigt, dass die Verformungen im Querschnitt im numerischen 
Modell unterschätzt wurden. Es wurden maximale Verformungen von 31 cm 
angegeben. Allerdings wurde das numerische Modell gleichfalls für die beiden 
im Folgenden beschriebenen Querschnitte für beide Dammtypen entwickelt und 
angewendet. Die maximalen Verformungen des Steinschüttdamms mit Erdkern-
dichtung wurden im Querschnitt MD2a, der auf den Fels gegründet ist, mit ma-
ximal 22 cm numerisch abgeschätzt und betragen heute tatsächlich 18 cm. Die 
Verformungsrate in beiden Querschnitten ist seit 2010 nahezu Null. An der Kro-
ne wurde eine Gesamtsetzung von ca. 4 cm ermittelt. 
Im Vergleich hierzu wurden im Steinschüttdamm mit Betonoberflächendichtung 
im Querschnitt RD18 maximale Verformungen von 12 cm erwartet. Die tatsäch-
lichen Setzungen betragen 16 cm. Die Kronensetzung seit dem Einstau beträgt 
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ca. 2-4 cm. Die Setzungspegel zeigen, dass die Setzungen noch nicht vollständig 
abgeklungen sind. Die aktuelle Setzungsrate liegt bei ca. 1 cm/a. 
 
Abbildung 4: Verformungsverhalten – Simulation 2008 und Messung im Dezember 2011 
Die Ergebnisse der verschiedenen Messverfahren sind konsistent und entspre-
chen annähernd den prognostizierten Verformungen vor Inbetriebnahme des 
Bauwerks und bestätigen das reguläre Verhalten hinsichtlich der Verformungen. 
Die teilweisen Unterschiede zwischen den prognostizierten Größen und den tat-
sächlich aufgetretenen Verformungen zeigen die Grenzen der numerischen Be-
rechnungsverfahren auf. Allerdings wurde die Größenordnung hinreichend ge-
nau simuliert. Die numerische Simulation war ein wertvolles Werkzeug zur Be-
wertung des regulären Verhaltens der Dämme während des Einstaus. 
3.2 Potenzialabbau - Effektivität der Abdichtungsmaßnahmen 
Exemplarisch soll der Messquerschnitt MD3 untersucht werden. Die 
alluvionären Ablagerungen haben in MD3 eine Mächtigkeit von nahezu 30 m 
und wurden durch die Schlitzwand abgedichtet. Die Lage der Piezometer und 
Standrohre ist in Abbildung 2 dargestellt. Die Abbildung 5 stellt die 
piezometrischen Drücke während des Vollstaus im Dezember 2011. Sie verdeut-
licht den Abbau der piezometrischen Drücke von der Wasserseite zur Luftseite. 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











Als 100 % Potential wurde das Reservoirniveau angesetzt. Die Messstellen SP1, 
SP2 und PP04 zeigen alle eine Druckhöhe von 251 m NN an. Dieser freie Was-
serspiegel wird als 0 % Potenzial angesetzt. In Abbildung 5 ist das Potenzialni-
veau hinter der Wasserdruckhöhe angegeben. Der Porenwasserabbau im Kern 
gibt reguläres Verhalten wieder. Die Piezometer im Kern und im Baugrund rea-
gierten bereits beim ersten Einstau in 2008. Seit dieser Zeit folgen die Drücke 
den jahreszeitlichen Wasserspiegelschwankungen. Die Piezometer der Luftseite 
reagierten deutlich zeitverzögert. Seit dem ersten Einstau wurden keine sprung-
haften, oder vom Reservoirniveau unabhängigen Bewegungen verzeichnet. Be-
sonders hervorzuheben ist das Verhalten von PP4. PP4 wurde 7 m luftseitig der 
Schlitzwand in den Sanden und Kiesen installiert. Der Porenwasserdruck ent-
spricht dem Unterwasserniveau. Der Potenzialabbau, der im Kern installierten 
Piezometer PP6 und PP8, die gleichfalls luftseitig der Schlitzwand liegen ent-
spricht dem erwarteten Verhalten. Die Effektivität der Schlitzwand wird aufge-
zeigt. 
 
Abbildung 5: Piezometerdrücke an der Messstelle MD3 
3.3 Sickerwassermengen 
Die Sickerwassermengen werden seit Beginn des Einstaus getrennt nach Bau-
werken erfasst und ausgewertet. Da der fast 10 km lange Damm in gering ge-
neigtem Gelände errichtet wurde, dieses nicht über die gesamte Bauwerkslänge 
zum Nil entwässert und unterschiedliche Dammtypen ausgeführt wurden, wur-
den dafür unterschiedliche Messsysteme installiert. Am Steinschüttdamm mit 
Betonoberflächendichtung, der auf den Fels gegründet wurde, wird das Sicker-
wasser in einem mit drainfähigem Material verfüllten Graben hinter der Grün-
dungsplatte gefasst und abschnittsweise zur Luftseite geführt. Im luftseitigen 
Gelände wurden – wo möglich – Sammelkanäle installiert, die das Sickerwasser 
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Wadis zuführen. Von dort erfolgt der natürliche Abfluss in den Nil. An geeigne-
ten Stellen wurden Stauwände errichtet, die mit einem Durchlassrohr zur Si-
ckerwassermessung versehen wurden. An den Schnittstellen zwischen den Be-
tonbauwerken und den Steinschüttdämmen mit Betonoberflächendichtung wird 
das gesammelte Sickerwasser des wasserseitigen Grabens zum luftseitigen 
Dammfuß geführt und dort an Messwehren erfasst. Aufgrund der bewegten To-
pographie existieren am luftseitigen Dammfuß auch Senken, die nicht frei ent-
wässern. Hier wird die Höhe des sich ausbildenden Wasserspiegels kontinuier-
lich gemessen. Um keine stehenden Gewässer am Fuß des Dammes auszubilden, 
wurden diese Bereiche mit drainagefähigen Kiesen und Blöcken verfüllt. Bereits 
während des ersten Einstaus stellte sich ein Gleichgewicht zwischen dem gerin-
gen Zufluss und der Versickerung ein. Am Steinschüttdamm mit Erdkerndich-
tung in Flussmitte wurde das luftseitige Gelände großflächig mehrere Meter 
aufgefüllt. Im zentralen Bereich des Dammes – auch begründet durch den durch-
lässigen Untergrund – ist keine Sickerwassermessung möglich. Eventuelle 
Durchsickerungen speisen das Grundwasser. In den Randbereichen ist der 
Dammkern auf den Fels gegründet. Dort wurden Fassungskanäle unter dem 
Stützkörper mit drainagefähigem Kies verfüllt. Luftseitig wurden Messwehre 
errichtet.  
 
Abbildung 6: Sickerwasserdurchfluss an der Messstelle LD-SEW1 
Insgesamt sind die an der Oberfläche auftretenden Sickerwassermengen über die 
gesamte Länge verglichen mit ähnlichen Bauwerken sehr gering. Exemplarisch 
soll die Messstelle LD-SEW1 (Abbildung 1) am linken Steinschüttdamm mit 
Betonoberflächendichtung detaillierter vorgestellt werden, da hier die insgesamt 
größten Sickerwassermengen auftreten. In LD-SEW1 wird das Sickerwasser 
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gemessen, das in einem ca. 1 km langen wasserseitigen Graben gefasst und ab-
geführt wird. Das Sickerwasser wird am Anschlussbauwerk zur Luftseite geführt 
und dort an einem Messwehr erfasst. Abbildung 6 zeigt die Entwicklung der Si-
ckerwassermengen in LD-SEW1 seit Beginn des Einstaus. Die Sickerwasser-
mengen hängen direkt vom Reservoirniveau ab. Beim ersten Einstau wurden die 
maximalen Mengen von ca. 80 l/s (ca. 0,08 ml/(s·m)) erreicht, die in weiteren 
Zyklen zurückgingen. Beim letzten Einstau im Jahr 2011 betrug der maximale 
Sickerwasserabfluss nur noch 54 l/s (0,05 ml/(s·m)). Dies entspricht einer Redu-
zierung von mehr als 30 % seit Inbetriebnahme. Diese Abnahme ist auf die na-
türliche Abdichtung durch Sedimentationsvorgänge am oberwasserseitigen Fuß 
und damit in Fugen und Klüften zurückzuführen. Es wurden keine zusätzlichen 
Leckagen beobachtet, die auf eine Änderung der Abflusswege des Sickerwassers 
hindeuten. Abbildung 6 zeigt keine sprunghaften Anstiege. Setzungsrisse oder 
sich progressiv öffnende Fehlstellen können ausgeschlossen werden. Das beo-
bachtete Verhalten verdeutlicht die oft angeführten, aber nur selten dokumen-
tierten positiven Einflüsse der Sedimentation auf das Verhalten von Staubau-
werken. Das gleiche Verhalten wurde an den weiteren Messstellen des Stein-
schüttdamms mit Betonoberflächendichtung festgestellt. 
Am Steinschüttdamm mit Erdkerndichtung wurden seit dem Einstau sehr gerin-
ge Werte zwischen 0-2.5 l/s gemessen, die von den auf den Fels gegründeten 
Bereichen abgeführt wurden. Die Messwerte sind von den jahreszeitlichen Stau-
spiegelschwankungen abhängig. Sprunghafte Anstiege wurden auch nach vier 
Betriebszyklen, bei denen alljährlich das Stauziel über bis zu drei Monate gehal-
ten wurde, nicht beobachtet.  
Die Abschlussdämme wurden auf den Fels gegründet. Maximal wurde am lin-
ken Abschlussdamm ein Sickerwasserabfluss von 13 l/s auf einem 350 m langen 
Abschnitt gemessen. Dies entspricht der Menge von 0.04 ml/(s·m). Es wurde 
bisher keine deutliche Reduzierung der Sickerwassermengen beobachtet. Dies 
ist vermutlich auf die geringe Sedimentlast in den Randbereichen des Reservoirs 
zurückzuführen. Allerdings nehmen die Sickerwassermengen nicht zu und sind 
eng mit den Veränderungen des Stauspiegels verbunden. Am rechten Ab-
schlussdamm wurden wenige feuchte Stellen ohne Abfluss beobachtet. 
4 Zusammenfassung 
Für die Steinschüttdämme des Merowe Damms wurden im vorliegenden Beitrag 
ausgewählte Messergebnisse vorgestellt und diskutiert. Die Ergebnisse der Set-
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zungsprognosen aus numerischen Simulationen und die Messergebnisse sind 
konsistent. Die numerische Simulation war ein wertvolles Werkzeug zur Bewer-
tung des regulären Verhaltens der Dämme während des Einstaus. Es zeigt sich, 
dass der Porenwasserabbau ebenfalls reguläres Verhalten wiedergibt. Die Effek-
tivität der Schlitzwand wird aufgezeigt. Die Sickerwassermengen sind gering 
und hängen direkt vom Stauspiegel ab. Seit der Inbetriebnahme vor nahezu vier 
Jahren konnte eine Reduzierung von stellenweise mehr als 30 % beobachtet 
werden. Dies ist ein Nachweis der positiven Einflüsse der Sedimentation auf 
Staubauwerke. 
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The Jeziorsko Reservoir and its Operation under 




Flood risk and flooding in the Warta River valley have sparked off an intense de-
bate on the role of the Jeziorsko reservoir in flood protection and shaping of flood 
water flow conditions downstream of the reservoir. This paper is concerned with 
the analysis of the Jeziorsko reservoir operation during the advance of a flood 
wave on the Warta River in May 2010. Analysed are both the factors underlying 
the reservoir operating scenario being currently in force as well as the impact of 
possible lowering of the NPP (normal supply level). The chances of finding a 
more optimal solution are also discussed.  
Keywords: Jeziorsko reservoir, flood wave, water management, Warta River 
1 Introduction 
The flood surge on the Warta River in May 2010 was the third biggest surge 
since 1947 in terms of water levels and the biggest amongst rainfall surges oc-
curring during this period. River levels have distinctly exceeded both the alarm 
levels and the long-term high water averages. As regards the surge duration, the 
phenomenon was a very swift one – only 19 days have elapsed from the peak at 
the first water-level gauge in Kręciwilk on May 18th till the peak at the 
Kostrzyn station on the Odra River on June 7th.  
Flood risk and flooding in the Warta River valley have sparked off an intense 
debate on the role of the Jeziorsko reservoir in flood protection and shaping of 
flood water flow conditions downstream of the reservoir. One of the postulates 
was that the normal supply level (NPP) should be decreased by 0,5 m and that 
the reservoir permanent flood reserve should increase. The lowering of the NPP 
at Jeziorsko would translate to considerable fall in the reservoir useful capacity. 
If NPP drops down to 120.00 m ASL, the reservoir useful capacity will fall by 
almost 20 hm3. This paper is concerned with the analysis of the Jeziorsko reser-
voir operation during the advance of a flood wave on the Warta River in May 




2010. Analysed are both the factors underlying the reservoir operating scenario 
being currently in force as well as the impact of possible lowering of the NPP. 
The chances of finding a more optimal solution are also discussed. 
2 Water management in the Jeziorsko reservoir 
2.1 General hydrological data 
The Warta River, in western Poland, is the largest tributary of the Oder, which 
forms part of the boundary between Poland and Germany (Fig. 1). The Warta is 
Poland’s third largest river after the Oder and the Vistula (Blomquist et al., 
2005). The river flows north from its headwaters in the mountains of southern 
Poland, then west to the Oder, and is 808.2 km in length. The Warta River ba-
sin’s 55,193 km2 area covers approximately one-sixth of Poland. 
 
Figure 1: Warta River basin with location of the Jeziorsko reservoir (Blomquist et al., 
2005)  
In the Warta River basin, the most significant reservoir in the basin are Jezior-
sko. The Jeziorsko reservoir, completed in 1986, is located closer to the middle 
of the main stem of the Warta. It was built chiefly for protecting Konin and 
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Poznan against floods, but also provides electricity, some habitat protection, and 
supplemental water for drought periods (Penczak et al., 1998). The reservoir 
flooding area encompasses a section of the Warta River reaching from km 484.3 
(front dam), to km 503.7. The Warta River catchment area at the front dam sec-
tion is 9012.6 km2.  
2.2 Role of the Jeziorsko reservoir 
The Jeziorsko is a multifunctional reservoir intended for water storage and 
damming (Water Management Instructions, 2008). Its principal tasks include: 
− reduction of flood risk in the Warta River valley downstream of the reservoir 
through attenuation of flood surges,  
− shaping of water resources in the river valley by influencing current flow 
values on the Warta River and controlling the flow within the low and high 
levels, as a water management measure in the Warta River valley down-
stream of the reservoir. 
Tabelle 1 Summary of basic currently applicable water supply levels, capacities and flooding 
surfaces (Water Management Instructions 2008) 
 Elevation Full ReservoirWater levels capacity surface 
 [m. ASL] [106 m3] [ km2] 
Normal supply level (NPP) 120.50 162.29 35.54 
Maximum supply level (Max PP) 121.50 202.04 36.65 
Extraordinary supply level (Nad PP) 122.00 222.55 37.73 
Minimum supply level (Min PP) 116.00 28.93 16.45 
2.3 Jeziorsko reservoir water management framework 
Water management in the Jeziorsko Reservoir is based on its framework man-
agement plan, analyses of usage of its water resources and issues concerning its 
filling up and emptying. In view of conditions required for safe usage of earth 
dams, the following speed limits of water table rising and lowering have been 
put in place for the reservoir under normal operating conditions:  
− 30 cm / 24 hours – when rising the water table in the reservoir 
− 20 cm / 24 hours - when lowering the water table in the reservoir 




Departures from these rules are allowed only under flood conditions and follow-
ing a written consent by the head of the RZGW (Regional Water Management 
Authority) in Poznań. 
3 Model of reservoir retention 
In order to analyse the impact of changes in the Jeziorsko Reservoir flood re-
serve onto the transformation of flood waves, a mathematical model has been 
developed. The model is based on the reservoir retention equation. The increase 
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where Qdop denotes the inflow to the reservoir, Qodp is the outflow and tp and tk 
are the simulation starting and ending time, respectively. During calculations it 
is often assumed that the integrand is constant over time step and that equation 
(2) is integrated numerically. In order to compute the water table elevation in the 
reservoir, parameters must be defined for the reservoir filling up curve Vk(Hz). 
Given the reservoir inflow hydrograph, it is possible to obtain the outflow hy-
drograph by means of an appropriately formulated optimization problem. The 
problem for the Jeziorsko Reservoir is formulated as follows: 
− the objective function is the minimum value of the area between the inflow 
and outflow hydrographs, 
− the reservoir may be filled up (or emptied) to certain elevations which deter-
mine the flood reserve volume or the alimentation volume for low water pe-
riods, 
− the 24-hour rise or fall of water level in the reservoir cannot exceed the limits 
specified in the operating instruction of the reservoir. 
For the so defined objective function and constraints outlined above an optimal 
outflow hydrograph can be obtained (optimal in terms of the assumed criteria). 
The optimization problem is strongly non-linear and numerical methods are re-
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quired to solve it. Calculations presented below were carried out using the steep-
est descent algorithm (method). Steepest descent is a first-order gradient 
method. In this method the approximating sequence Qodp (k) is generated using a 
superposition of two maps i.e. first a search direction is selected and next a point 
Qodp(k+1) is chosen which minimizes the function along the direction of the se-
lected search vector.  
Using the reservoir retention model described above research has been carried 
out on the operating conditions in the Jeziorsko Reservoir in the course of flood 













































































































































































Inflow Outflow water level 
Min PP [116,30 m ASL] NPP [120,50 m ASL] Max PP [121,50 m ASL ]
Nad PP [122,00 m ASL]  
Figure 2: Water inflow and outflow hydrographs and water level in the Jeziorsko reser-
voir in 2010 
The analysis was performed for the period of flood wave passage through the 
reservoir (from 05.05.2010 to 29.05.2010). Research was done for three NPP 
values: 120.50 m ASL, 120.30 m ASL and 120.00 m ASL (Fig. 3). 
















optimal outflow for NPP=120.30 m ASL optimal outflow for NPP=120.00 m ASL
optimal outflow for NPP=120.50 m ASL real outflow
inflow
 
Figure 3: Water inflow and outflow hydrographs for the Jeziorsko Reservoir in the 
course of flood wave passage in 2010 with optimal discharge hydrographs for 
assumed values of NPP 
Table 2 presents computational results. These results are obtained under the as-
sumption of maximum discharge from the reservoir of 315 m3/s and the flood 
wave being consequently reduced to 167 m3/s. The maximum discharge is de-
termined as a result of a multi-criteria optimization process with imposed operat-
ing conditions of the reservoir. Analysis of table 5 yields that lower NPP (stor-
age level of the reservoir) leads to higher flood reserve volume. The prepared 
reserve for such conditions is zero (for water level of 120.60 m ASL the reserve 
can be as high as 7.3 hm3). The prepared reserve results from increased dis-
charge before the arrival of flood wave. This, in turn, is related to the accuracy 
of inflow forecast for the reservoir. Based on computational results of simulated 
reservoir operation during the advance of the 2010 flood wave in the Jeziorsko 
Reservoir for various values of NPP, the number of days with maximum dis-
charge was also determined. For water level of 120.60 m ASL there are 6 such 
days, whereas for 120.30 m ASL there are only 3 such days. 
It should be emphasised that optimal hydrographs of discharge from the reser-
voir for the 2010 flood wave could be obtained only with the assumption of full 
knowledge of inflow hydrograph for the whole time interval. These hydrographs 
should not be directly compared to the real-time ongoing discharge hydrograph 
which was calculated with considerable uncertainty of inflow forecast. For NPP 
= 120.50 m ASL the number of days with maximum discharge calculated for the 
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optimal hydrograph clearly indicates the necessity of having a reliable, long-
term forecast of inflow (for at least 6 days ahead). If the flood reserve is in-
creased and NPP = 120.30 m ASL, the forecast can be shortened to 3 days, 
which is more realistic. 
Tabelle 2 Computational results of simulated reservoir operation during the advance of the 




Water level  





Number of days of  
maximum discharge 
35.8 120.60 7.3 6 
39.7 120.50 2.9 6 
43.6 120.40 1.2 5 
47.6 120.30 0.0 3 
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Figure 4: Inflow and outflow values for the Jeziorsko Reservoir in 2010 compared to 
 the inflow forecast 
When analysing the situation back in 2010 we can see that the real inflow fore-
casts inflow forecasts (for 1 and 3 days ahead) for the reservoir have considera-
bly diverged from real inflow values (Fig. 4). This was particularly the case for 




the 3-day forecast. The maximum difference in flow rate was almost 80 m3/s and 
the discrepancy between the real and forecast peak time was one day. Under-
standably, the 1-day forecast was much more accurate but even here the discrep-
ancy for the peak flow rate values was as much as 50 m3/s. 
4 Investigation of flow conditions on the Warta River section 
Jeziorsko – Poznań 
The analysis of flow conditions on the Warta River section from the Jeziorsko 
Reservoir to Poznań was carried out using a one-dimensional analysis and fore-
casting system for unsteady flows, the SPRuNeR (Wosiewicz et al., 1996). The 
programme is based on the Saint-Venant equations. Motion is considered to be 
one-dimensional. The unknowns are elevation and flow rates. For each time step 
a nonlinear system of equations, which takes into account both the hydro-
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Figure 5: Flow hydrographs for real and optimized discharge calculated for the 
2010 flood wave for various NPP variants at the water-level gauge cross-
section in Poznań 
The computational model for the Warta River section from the Jeziorsko front 
dam to Oborniki included 201 cross-sections and 204 computational intervals. 
The model eliminated any influence of boundary conditions onto the Warta sec-
tion under study. In what concerns the analysis of flood wave passage, the hy-
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drographs of water discharge from the Jeziorsko Reservoir provided by the 
RZGW Poznań as well as optimized discharges from the reservoir for various 
NPP values were assumed as the upper boundary conditions (Fig. 3). The prin-
cipal tributaries of the Jeziorsko – Poznań section were also taken into account. 
The analysis of computational results in the form of water level and flow hydro-
graphs for individual water gauge cross-sections was limited to the cross-section 
in Poznań (Fig. 5). Lastly, the roughness coefficients were determined based on 
aerial photographic analysis and then modified in a calibration process, which 
involved flood wave data from 1997.  
From the analysis of flow hydrograph for real and optimized water discharge 
calculated for the 2010 flood wave for various NPP variants at the water-level 
gauge cross-section in Poznań, it appears that the flood wave peak discharge can 
be reduced by as much as 155 m3/s. The resulting maximum flow rate in Poznań 
for real discharge was 601 m3/s. The differences between individual NPP vari-
ants were not significant (Table 3). 
Tabelle 3 Summary of calculated maximum flow rates for various NPP variants 
at the water-level gauge cross-section in Poznań 
NPP variants
[m ASL] 





5 Summary  
The research presented in this paper demonstrates that the principal factors to 
attenuate flood waves downstream of the investigated reservoir are the speeds of 
water table rising/lowering in the reservoir. Even if the flood reserve is bigger, 
the coefficient of maximum flow rate reduction (flood wave transformation) 
cannot be significantly increased, which is largely decisive for the course of 
flood downstream of the reservoir.  
In contrast to real hydrographs, the obtained optimal discharge hydrographs for 
flood waves demonstrate that reliable and accurate long-term inflow forecasts 
are crucial for correct water management of the reservoir. Such forecasts are 
usually based on a well developed monitoring and hydro-meteorological protec-




tion system of the reservoir. With no efficient monitoring and forecasting of in-
flows to the reservoir under real conditions, discharge hydrographs resembling 
the optimal hydrographs cannot be achieved. Moreover, based on the performed 
analyses, the reduction of NPP down to 120.00 m ASL appears pointless. It 
turns out that under flood flow conditions a more optimal elevation value is 
120.30 m ASL.  
6 References 
Blomquist, W. Tonderski, A. Dinar, A. (2005): Institional and policy analysis of river 
basin management, The Warta River Basin, Poland. World Bank Policy Research 
Working Paper 3528, February 2005 
Penczak, T. Glowacki, L. Galicka, W. Koszalinski, H. (1998): A Long-Term Study 
(1985-1995) of Fish Populations in the Impounded Warta River, Poland. 
Hydrobiologia 368 (1-3):157-173 
Water Management Instructions: The “Jeziorsko” Reservoir on the Warta River. (2008): 
BSiPBW Hydroprojekt Poznań 2008 
Wosiewicz, B. Laks, I. Sroka, Z. (1996): Computer system of flow simulation for the 
Warta river, Prace Naukowe Instytutu Geotechniki i Hydromechaniki Politechniki 





Assoc. Eng. Tomasz Kałuża 
 
Department of Hydraulic and Sanitary En-
gineering 
Poznań University of Life Sciences 




Tel.: +48 61 848 77 27 
Fax: +48 61 848 77 26 
E-Mail: tomasz.kaluza99@gmail.com 
Dr. Eng. Ireneusz Laks 
 
Department of mechanics and construction 
of agricultural buildings 
Poznań University of Life Sciences 




Tel.: +48 61 846 64 10 
Fax: +48 61 846 64 02 
E-Mail: ilaks@up.poznan.pl 
 
Technische Universität Dresden – Fakultät Bauingenieurwesen 
Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012 











Estimation of condition of maximum flood passage 
through Mietkow storage reservoir 




In the paper an analysis of outlet installation operations of Mietkow storage reser-
voir, under changed hydrological conditions is presented. Introduced in 1997 new 
classification of hydro-engineering structures forced a change of class of impor-
tance of this object and in consequence change of computational discharges – de-
sign and control, remaining the outlet installation capacity ability the same. On 
the basis of carried out flood wave transformations through reservoir, it is shown 
a threat possibility of dam crest overtopping, resulting from insufficient outlet in-
stallation capacity ability. In connection with flood control and possible to obtain 
prepared storages, the possibilities of their reductions are shown. Simultaneously, 
Authors proposed a new principles of water management on the reservoir. 
1 Introduction 
Mietkow storage reservoir was given to exploitation in 1986. It is multitask re-
servoir with total capacity of about 86 mln m3, which exploitation is associated 
with mineral aggregates output from its bottom. This gives a permanent enlarg-
ing of its capacity, within a year from 0,5 to 1,0 mln m3, and it has an influence 
on improvement of this object an exploitation safety – Machajski (2010). The 
reservoir outlet installation was designed on discharges in amounts: design 
equals Qm = Q0,3% = 366 m3 s-1 and control Qk = Q0,05% = 647 m3 s-1. Due to 
changes of valid in Poland regulations concerning the technological conditions 
of hydro-engineering structures, the reservoir class of importance has been 
changed from II to I, and as a consequence the computational discharges 
changed. They have increased and at present are equal to, respectively: design 
Qm = Q0,1% = 548 m3 s-1 and control Qk = Q0,02% = 805 m3 s-1. Because a total ca-
pacity ability of existing outlet installation of Mietków reservoir remain the 
same and is equal to 648 m3 s-1, Authors undertook a trial to determine a guaran-
tee of exploitation safety for reservoir in situations of new computational dis-
charges occurrence. In such situation a question comes into being, whether 
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change of technical class of hydro-engineering structure resulting from regula-
tions changes should force the changes of computational parameters of object. 
2 Object description 
Mietkow storage reservoir on the Bystrzyca River is a multitask reservoir, its 
basic tasks are: flood protection of the downstream Bystrzyca River Valley, 
supply in water the Odra Waterway during droughts, mineral aggregates exploi-
tation, water storing for energetic purposes of small hydroelectric power station 
with installed electric power 0,55 m3 s-1 and recreational use on aims of water 
sports and an angling – Machajski (2010). 
Mietkow storage reservoir is located on the Bystrzyca River in km 45+030. It is 
created by earth dam with total length at the crest level equals to 3 220 m. Ho-
mogeneous dam body is built with gravel and sandy-gravel taken from reservoir 
bottom. Maximum height of dam is equal to 17 m, a width at a base is about 80 
m, a width at crest level is equal to 5,0 m. Slope of dam body from upstream is  
1 : 2,5, downstream dam body slope up to half of its height is 1 : 2,5, and higher 
is 1 : 2. Upstream face is protected by reinforced concrete screen of 0,20 m 
thickness, placed directly on dam body ground. From upstream, depending on 
thickness of permeable layers, a clay-concrete cut-off wall is introduced into a 
ground on depth 4,50 ÷ 17,50 m. Downstream face is protected by soil and 
grass, at half of its height a berm of 3,0 m width is constructed. At downstream 
slope base a stoneware tubular drainage system with diameter of DN 0,30 m is 
placed, closed in two-layers filter prism. Drainage is controlled by concrete 
wells of diameter equals to DN 1,0 m, spaced in 50 m distance. 
Outlet installation of reservoir consists of two spans spillway of 2 x 12,50 m 
width with flap gates and three conduits of bottom outlets with dimensions of 
1,90 x 2,20 m, closed from tailwater by radial gates as service gates and from 
headwater by vertical lift gates as emergency gates. Flood waters overflowing 
the weir crest enter a stilling basin with dimensions: width – 29,0 m, length – 
31,25 m, depth – 2,90 m – Fig. 1. Capacity ability of weirs at opened flap gates 
and damming up level in the reservoir NPP 170,60 m a.s.l. is estimated on about 
60 m3 s-1, at maximum damming up level Max PP 172,30 m a.s.l. is estimated on 
about 268 m3 s-1, whereas at damming up level responding to absolute damming 
up level Nad PP 173,60 m a.s.l., is estimated on about 470 m3 s-1. Capacity abili-
ty of three bottom outlets at damming up level NPP is estimated on about  
170,0 m3 s-1, at maximum damming up level Max PP is estimated on about  
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180 m3 s-1, and at damming up level Nad PP, is estimated on about 190 m3 s-1 – 
Novak (2007), Khatsuria (2005) (Fig 2). 
 
Figure 1: Cross-section of monolithic concrete structure of Mietkow reservoir 
 
Figure 2: Total capacity ability of outlet installations at full opened gates 
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Characteristic capacities of Mietków storage reservoir are given on the basis of 
designed data in 1986 and data from reservoir bottom sounding in 2008. During 
design phase the following water damming up levels were fixed: minimum Min 
PP 160,0 m a.s.l. with corresponding reservoir capacity of 3,711 mln m3, normal 
NPP 171,80 m a.s.l. with corresponding capacity of 62,747 mln m3 and maxi-
mum Max PP 172,30 m a.s.l. with corresponding capacity of 70,561 mln m3. At 
present (2008) under conditions of damming up level NPP 170,60 m a.s.l., the 
reservoir capacity is equal to 63,26 mln m3, from which a dead capacity is  
2,11 mln m3 and active capacity is 61,15 mln m3. At maximum damming up lev-
el Max PP 172,30 m a.s.l. the reservoir capacity is equal to 76,98 mln m3, result-
ing difference makes flood control capacity equals to Vps = 13,72 mln m3. At 
absolute damming up level Nad PP 173,60 m a.s.l. total reservoir capacity 
equals to 87,84 mln m3. Minimum damming up level Min PP is fixed on eleva-
tion of 160,00 m a.s.l. with corresponding reservoir capacity of 2,11 mln m3. 
3 Hydrological characteristics 
The Bystrzyca River is a left-sided tributary of the Odra River with its mouth in 
266,5 km. Total River length equals to 95,2 km and catchment area equals to 
1767,8 km2. Average slope of catchment range from 21,2 % in the upper part of 
catchment to 7 % in the lower part of catchment. A drainage density is about 
0,55 1 km-1, afforestation range from 54 % in mountainous part to15 % in the 
lower part of catchment. River bed is incised on depths 0,50 – 2,0 m, width of 
river bed bottom range from 2,0 to 10,0 m. In 75,2 km of the Bystrzyca River 
watercourse the dam of Lubachow storage reservoir is located of total capacity 
12 mln m3. Valley slopes are gentle but clearly contoured. The change of terrain 
level equals 20 – 40 m. On the section to the reservoir, the Bystrzyca River is 
supplied by left-sided tributaries: Zlotnica, Witoszowski Potok, Jablonie and 
Pilawa. In 45,0 – 50,5 km of river watercourse, there is Mietkow storage reser-
voir– Machajski (2010). 
All discharges were determined at main for reservoir gauging station Kraskow 
and were transferred into reservoir cross-section according to the catchment area 









Z  (1) 
where: QZ – discharge at reservoir cross-section, 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 












  QM – discharge at Kraskow gauging station, 
  AZ – catchment area at Mietkow dam cross-section, 
  AM – catchment area at Kraskow gauging station. 
Characteristic discharges are as follow (Polish abbreviations): minimum NNQ = 
0,175 m3 s-1, average low flow SNQ = 0,712 m3 s-1, mean SSQ = 4,56 m3 s-1,  
average maximum flow SWQ = 68,0 m3 s-1, maximum WWQ = 198 m3 s-1 – 
Machajski (2010). Maximum discharges with a given probability of exceedance 
were determined on the basis of multiyear time series of observations. Long time 
series were checked under regard of inhomogeneity, both genetic and statistical 
one, and carried out analysis proved that they fulfilled the conditions of homo-
geneity. Characteristic discharges given in a Table 1 constitute the input data for 
hydraulic calculations of capacity ability and a way of hydro-engineering struc-
tures use, which determined in a proper way should ensure a safety of these ob-
jects during flood waves passage – Machajski (2010). 
Table 1: Maximum discharges with a given probability of exceedance Qmaxp% at 
Mietkow reservoir cross-section 
Maximum discharges with a given probability exceedance p % [m3 s-1] 
50 10 1 0,5 0,3 0,1 0,05 0,02 
40,1 117 285 352 409 548 651 805 
4 Analysis of exploitation safety of object 
Hypothetical waves to Mietkow reservoir cross-section were constructed on the 
basis of real waves observed at Kraskow gauging station in period 1964 – 2002. 
Hydrographs were constructed on the basis of highest flood waves analysis, 
above threshold discharge that correspond with warning water stage – Ghosh 
(2006). Probabilities for computational discharges for reservoir of I class of im-
portance, which dam is founded on rocky ground, are equal: pm = 0,1 %, 
pk = 0,02 %. They for these probabilities are equal respectively: Qm = Q0,1% = 
548 m3 s-1, Qk = Q0,02% = 805 m3 s-1.  
For reminder, storage reservoir was designed for computational discharges de-
termined for II class of importance, i.e.: Q = 366 m3 s-1 (design discharge), Q = 
647 m3 s-1 (control discharge). Also, to check, transformations of flood waves 
for object of II class of importance (but for currently valid regulations), for veri-
fied maximum discharges with a given probability of exceedance were carried 
out. For similar as above conditions of dam construction and foundation, proba-
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bilities for computational discharges equal respectively: pm = 0,3 % and 
pk = 0,05 %. Maximum discharges equal then: Q0,3% = 409 m3 s-1, Q0,05% =  
651 m3 s-1. All analyses and calculations were carried out on the basis of general 
assumptions, which are as follow: 
− I class of importance of object due to reservoir capacity (V > 50 mln m3), 
− safe height differences between dam crest elevation and water levels: 1,30 m 
and 0,30 m respectively for design and control discharges, 
− design and control discharges for object of I class of importance, i.e. proba-
bilities equal 0,1 % and 0,02 %, 
− two hypothetical waves as input data with peaks equal Q0,1% and Q0,02%, 
− during control flood wave passage through the reservoir all outlets installa-
tion are opened, 
− tabular relationships between water levels in reservoir and related to them 
capacities and discharges of each outlet installation are recognized as correct, 
− characteristics of spillway and bottom outlets elaborated on the basis of mod-
el investigations are recognized as correct. 
The main purpose of calculations was the determination of maximum water le-
vels in reservoir and reduced discharges on the basis transformed flood waves. 
From various methods of flood wave transformation the method which use a 












where:  Q – discharge, m3 s-1, 
  x – co-ordinate consistent with flow direction, m, 
  A – flow cross-section area, m2, 
  t – time, s. 
Equation (3) after integration from x1 to x2 and modification take the form in 





+= )()( 21  (4) 
where:  x1 – co-ordinate at inflow cross-section, 
  x2– co-ordinate at dam cross-section, 
  Q(x1) – reservoir inflow, m3 s-1, 
  Q(x2) – reservoir outflow, m3 s-1, 
  ΔV/dt – changes of reservoir capacity in time. 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 












Knowing a flood wave hydrograph, reservoir storage curve and characteristics 
of outlets installation, calculations of flood wave transformation through the re-
servoir, using equation (4), were carried out, using Puls method – Ghosh (2006), 
with additional assumptions: 
− during design flood wave routing Qm one bottom outlet and one spam weir 
are excluded from exploitation, 
− alternatively wave routing for flood of Qm was checked for all opened out-
lets, 
− during control flood wave routing Qk all outlets are opened, 
− maximum water level in the reservoir that cannot be exceeded for the sake of 
reservoir safety equals (Polish abbreviation) Nad PP = 173,60 m a.s.l., 
− during flood waves routing the weirs and bottom outlets are fully opened, 
− calculations were carried out for three initial water levels in the reservoir: 
- 170,60 m a.s.l. – normal damming up NPP, 
- 169,40 m a.s.l. – weir crest elevation for fully opened flap gates, 
- 160,00 m a.s.l. – minimum damming up Min PP (dead capacity). 
Analysis of calculations for reservoir of I class of importance let to state that 
there are possibilities for safe routing of hypothetical waves through Mietkow 
reservoir. However, during design flood wave passage there is no possibility of 
preserving, required in regulations, a safe dam crest height above the maximum 
water level in the reservoir equal to 1,30 m, in this: 
− 173,67 m a.s.l., i.e. 0,73 m to dam crest in an initial state of reservoir  
fulfillment of normal damming up NPP = 170,60 m a.s.l., 
− 173,24 m a.s.l., i.e. 1,26 m to dam crest in an initial state of reservoir  
fulfillment of 169,40 m a.s.l., 
− 171,78 m a.s.l., i.e. 2,62 m to dam crest in an initial state of reservoir  
fulfillment of 160,00 m a.s.l. 
− During control flood wave passage a safe dam crest height above the maxi-
mum water level in the reservoir, required in regulations, is preserved and 
equal to 0,30 m, in this: 
− 173,53 m a.s.l., i.e. 0,87 m to dam crest in an initial state of reservoir  
fulfillment of normal damming up NPP = 170,60 m a.s.l., 
− 173,40 m a.s.l., i.e. 1,0 m to dam crest in an initial state of reservoir  
fulfillment of 169,40 m a.s.l., 
− 172,49 m a.s.l., i.e. 1,91 m to dam crest in an initial state of reservoir  
fulfillment of 160,00 m a.s.l. 
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5 Proposal of water management during flood wave routing 
through a reservoir 
A fact is worthy of notice, that almost total reservoir emptying before flood 
wave forthcoming, has a significant influence on discharges reduction and max-
imum water level settlement in reservoir. This fact can have a significant role in 
downstream area protection due to relatively quick flooding on adjoining areas 
and generating flood damages in a consequence. 
Prerelease from a reservoir should be realized after receiving an information that 
warning water stage at Kraskow is exceeded. In the first stage a prerelease 
should be dropped by a middle bottom outlet in amount not exceeding 5 m3 s-1. 
After receiving an information that at Kraskow gauging station an alert water 
stage is exceeded, a middle bottom outlet should be excluded from operation 
with simultaneous gradual opening of outer bottom outlets to not exceed a total 
outflow in amount of 20 m3 s-1, and in a case of predictions of further increasing 
of inflow to a reservoir, a total outflow should not exceed 40 m3 s-1. During a 
prerelease an upstream water stage should be observed and when it is lowering, 
prerelease established amount should be kept, and simultaneously water stages 
at Kraskow gauging station should observed. If they are lowering, outer outlets 
should be gradually closed with simultaneous opening of middle outlet, having 
on attention allowable, for a given period, damming up levels in a reservoir. In a 
situation of predicted inflow of particularly large flood freshet of amount higher 
than 200 m3 s-1, a prerelease should start at once, increasing gradually an out-
flow, however not exceeding a permissible discharge Qdoz = 40 m3 s-1, and in 
particularly justified cases a flood discharge Qpow = 120 m3 s-1. In that period 
weather reports should be analyzed, with possible corrections in predicted 
amount of inflow to reservoir. When an inflow increase is expected, bottom out-
lets should be gradually closed and outflow should be released by the spillway. 
The Bystrzyca River has very changeable hydrological regime. It is difficult to 
unambiguously determine which of main tributaries, will have an essential influ-
ence on forming the freshets in the Bystrzyca River, it is also difficult to predict 
how located upstream Lubachow storage reservoir will operate regarding possi-
bilities of flood discharges reduction. Hence, there are no exactly defined rules 
which should be valid for reservoir during creation and usage of flood storage. 
In case of Mietkow reservoir the flood storage is considered as control, pre-
pared, accidental and surcharge. 
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Capacity of flood control storage is imposed, it should be kept on fixed level in a 
given period. In that case a possibility of flood prepared storage creation be-
comes a significant issue, because flood accidental storage, which is connected 
with active storage depletion, is difficult to unequivocally predict. On Mietkow 
reservoir there is a possibility to create a flood prepared storage, because outlet 
installation capacity ability allows on it, however decision of making prerelease 
should be strictly connected with inflow prediction, understood as volume and 
peak of freshet. Such decision should be taken quickly, as it is connected with 
certain discharge limitations downstream a reservoir. Determined permissible 
discharge according to many available opinions is too high and its occurrence 
downstream a reservoir will quickly cause a local inundations what is accompa-
nied by protests of local society living on that area.  
In threat situation of flood waves forthcoming, everything should be done for 
optimal use of flood control storage. First possibility assumes quick filling of 
flood control storage, spillway set working and then, by gradually opening of 
bottom outlets, controlling of damming up levels in reservoir. In that case it is 
difficult to obtain satisfactory effects of wave reduction on reservoir. Second 
possibility assumes a reaction on inflow amount through gradually opening of 
individual bottom outlets conduits according to changes of inflow. Controlling 
an outflow downstream and the conditions of filling a flood control storage, it is 
possible to reduce a wave to discharges that cause the smallest harmful effects.  
6 Requirements of downstream area protection 
A release (Qwyp) in amount of Q ≤ 20 m3 s-1, is a consequence of actual capacity 
ability of the Bystrzyca River bed downstream Mietkow reservoir. Amount of 
this outflow results from taken settlements, every greater outflow should be 
agreed-upon with flood protection services. Release can be increased to about 40 
m3 s-1, which correspond to permissible discharge (Qdoz) and do not cause any 
flood damages in river bed and on adjacent areas. This discharge, obligatory on 
river section from Mietkow to mouth of the Strzegomka River to the Bystrzyca 
River, results from capacity ability of river bed and correspond to river banks 
flow. Greater in cubature flows locally can inundate the adjacent areas causing 
some flood damages. Release from Mietkow reservoir in amount of 120 m3 s-1 is 
named a flood discharge (Qpow). It is a threshold flow for flood damages, over 
which damages growth very quickly. Outflow in amount greater than 120 m3 s-1 
is named catastrophic discharge (Qkat). When such flows occur all operative de-
vices are opened and the reservoir loses its operational possibilities. 
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On the basis of computer simulations connected with estimation of floods 
routing through reservoir, with peaks corresponding to computational dis-
charges, it is shown that there is a possibility of safe passage such discharges 
without any risk of dam failure, for example in case of crest overflow. Simulta-
neously, on the basis of simulations a new instruction of water management for 
reservoir was elaborated, which contains the appropriate regulations concerning 
conditions of maximum flood routing through reservoir, according to its design 
and at present realized functions, but also according to requirements of down-
stream areas protection against flood. 
8 Literature 
Machajski J., Olearczyk D., Redowicz W. (2010): Instrukcja gospodarowania wodą zbiornika 
retencyjnego Mietkow w km 45+030 biegu rzeki Bystrzycy. Instytut Geotechniki i Hy-
drotechniki Politechniki Wroclawskiej. Wroclaw (in Polish). 
Ghosh S.N. (2006): Flood Control and Drainage Engineering. Taylor & Francis Group. Lon-
don. 
Jain S.C. (2001): Open-channel flow. John Wiley & Sons, Inc. New York. 
Khatsuria R.M. (2005): Hydraulics of Spillways and Energy Dissipators. Marcel Dekker Pub-
lishers. New York. 
Novak P., Moffat A.I.B, Nalluri C., Narayanan R. (2007): Hydraulic Structures. Taylor & 
Francis Publishers. New York. 
Regulations of Minister of Environment, from 20.04.2007 regarding technical conditions of 






Dr. Ing. Jerzy Machajski    Dr. Ing. Dorota Olearczyk 
 
Institute of Geotechnics and Hydrotechnics  Institute of Environmental Engineering 
Wroclaw University of Technology Wroclaw University of Environmental and 
Life Science 
Wybrzeze Wyspianskiego 27    pl. Grunwaldzki 24 
50-370 Wroclaw, Poland    50-324 Wroclaw, Poland 
 
Tel.: +48 71 320 39 40,     Tel.: +4871 320 55 47,  
Fax: +48 71 328 48 14     Fax: +48 71 320 55 79 
E-mail: Jerzy.Machajski@pwr.wroc.pl   E-mail: dorota.olearczyk@up.wroc.pl 
 
Technische Universität Dresden – Fakultät Bauingenieurwesen 
Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012 










Der Probestau der Talsperre Leibis/Lichte – 
Verlauf, Erkenntnisse und Erfahrungen 
Quent Mehlhorn 
Jochen Mehl 
Hartmut Willmitzer  
 
Die allgemein anerkannten Regeln der Technik fordern vor der Inbetriebnahme 
einer neu errichteten Stauanlage den praktischen Nachweis der Tragsicherheit und 
Gebrauchstauglichkeit durch einen planmäßigen und gesteuerten Probestau mit 
kontinuierlich steigenden Belastungen. Im Beitrag werden der zeitliche Verlauf, 
die Randbedingungen, sowie ausgewählte Ergebnisse der messtechnischen Bau-
werksüberwachung des Probestaus der Talsperre Leibis/Lichte in Ostthüringen 
vorgestellt. Informationen zur Wassergüteentwicklung und zum Qualitätsmana-
gement im Einzugsgebiet und im Wasserkörper ergänzen den thematisch an der 
Schnittstelle vom Bauen zum Betreiben angesiedelten Beitrag. 
Stichworte: Talsperre, Gewichtsstaumauer, Probestau, Bauwerksüberwachung, 
Wasserqualität 
1 Einleitung 
Absperrbauwerke von Talsperren sind als komplexe technische Anlagen selbst 
und in ihrer Interaktion mit ihrem Widerlager während ihrer Nutzungsdauer 
vielfältigen, zum Teil schnell wechselnden und nur eingeschränkt vorhersehba-
ren oder beeinflussbaren Belastungen ausgesetzt. Vorbereitend auf diese Situati-
onen und zur Vervollständigung der bis dahin nur theoretisch geführten Nach-
weise der Tragsicherheit und der Gebrauchstauglichkeit müssen Talsperren ent-
sprechend den allgemein anerkannten Regeln der Technik daher vor ihrer Inbe-
triebnahme einem Praxistest in Form eines planmäßigen, gesteuerten und kon-
trollierten Probestaus unterzogen werden. 
Die Grundsätze und die Voraussetzungen für den Probestau von Stauanlagen 
sind dabei im Punkt 13 der DIN 19700-10:2004-07 sowie im Fall der Talsperre 
Leibis/Lichte in der für den Freistaat Thüringen verbindlichen „Thüringer Tech-
nischen Anleitung Stauanlagen“, dort unter Punkt 3.1, festgelegt. 
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Während des Probestaus einer Talsperre, der in Verantwortung des Bauherrn 
und vorzugsweise unter fachlicher Begleitung einer vorher zu berufenden Pro-
bestaukommission durchzuführen ist, erfolgt eine etappenweise gesteigerte Si-
mulation aller möglichen Belastungs- und Einwirkungszustände auf den Stau-
raum, das Absperrbauwerk und die Betriebseinrichtungen. Grundlagen hierfür 
sind ein detailliertes und von der Aufsichtsbehörde freigegebenes verbindliches 
Probestauprogramm sowie die zugehörige Betriebsvorschrift für den Probestau. 
Im Probestau sind sämtliche Anlagenteile und Betriebseinrichtungen intensiven 
visuellen Beobachtungen, umfangreichen messtechnischen Bauwerksüberwa-
chungen sowie eingehenden Funktionsprüfungen zu unterziehen. Alle Ergebnis-
se und Befunde sind nachvollziehbar zu dokumentieren, unverzüglich hinsicht-
lich der Tragsicherheit zu bewerten und zu interpretieren. 
Jede Probestauetappe ist nach deren Abschluss ausführlich in Berichtsform aus-
zuwerten und die Ergebnisse der Aufsichtsbehörde durch die Probestaukommis-
sion vorzustellen und zu erläutern. Im Ergebnis der umfassenden Bewertung des 
in der jeweiligen Etappe festgestellten Bauwerksverhaltens sowie durch Ver-
gleiche mit vorher bestimmten Soll- oder Erwartungswerten ist über die Fortset-
zung des Probestaus mit einer nächst höheren Belastungsstufe – gegebenenfalls 
unter Einhaltung präzisierter Vorgaben – zu entscheiden. 
2 Aufgaben und technische Daten der Talsperre Leibis/Lichte 
Die Talsperre Leibis/Lichte befindet sich im Thüringer Schiefergebirge im 
Landkreis Saalfeld-Rudolstadt und dient der Rohwasserspeicherung für die 
Trinkwasserversorgung sowie dem Hochwasserschutz und der Energieerzeu-
gung. Sie staut die Lichte, einen rechten Nebenfluss der Schwarza im Flussge-
biet der Saale, mit einem Einzugsgebiet von 72 km². 
Bereits in den 1980er und 1990er Jahren erfolgten bauvorbereitend die 
Auffahrungen mehrerer Erkundungs- sowie Bei-, Ab- und Umleitungsstollen, 
die Errichtung der Vorsperre Deesbach sowie die komplette Umsiedelung des 
im zukünftigen Stauraum gelegenen namensgebenden kleinen Dorfes Leibis. 
Infolge der mit der Wiedervereinigung verbundenen gravierenden politischen, 
gesetzlichen, administrativen und infrastrukturellen Veränderungen konnte mit 
dem Bau der Hauptsperre erst im Jahr 2001 nach einem komplizierten mehrjäh-
rigen Planfeststellungs- und Vergabeverfahren begonnen und dieser dann im 
Jahr 2006 abgeschlossen werden.  
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Die wichtigsten technischen Kenndaten der in Blockbauweise hergestellten Ge-
wichtsstaumauer der Talsperre Leibis/Lichte können der Abbildung 1 entnom-
men werden. Konstruktiv wurde die Mauer über den Talquerschnitt in 35, an 
den Hängen je 10 m und in der Talaue je 15 m breite und unabhängig voneinan-
der bewegliche Mauerfelder unterteilt, die über Fugenbandsysteme gegeneinan-
der und gegen den Untergrund gedichtet sind. Sie ist in den ausschließlich aus 
Phycodenschiefer bestehenden Untergrund zwischen 8 und 10 m tief eingebun-
den. Zusätzlich wurde der Baugrund mit einem zweireihigen Injektionsschleier 
bis zu 45 m tief abgedichtet. 
 
Abbildung 1: Technische Daten und isometrische Darstellung des Absperrbauwerkes mit 
Kontrollgangsystem 
Etwa in Mauermitte in den Feldern 18 und 19 ist die 18,5 m breite Hochwasser-
entlastungsanlage als zweifeldriger fester Überfall mit anschließender Schuss-
rinne auf dem luftseitigen Mauerrücken und Sprungschanze zum Tosbecken an-
geordnet. Ebenfalls in diesen Mauerfeldern befinden sich die drei Grundablässe 
DN 1 200. Sie verfügen über Fallgewichtsklappen DN 1 200 sowie im luftseiti-
gen Schieberhaus über Ringkolbenventile DN 1 000. Zusätzliche Bypässe sowie 
eine Durchströmturbine werden für die variable Wildbettabgabesteuerung im 
Regelbetrieb genutzt. Für die Rohwasserentnahme können fünf höhengestaffelte 
Entnahmen DN 1 000 sowie eine Schwenkrohrentnahme in dem in das Feld 20 
- Maximale Mauerhöhe über Gründungssohle: 103,0 m 
- Größte Breite an der Mauerbasis: 80,6 m 
- Länge der Mauerkrone:  370,0 m 
- Breite der Mauerkrone:  8,9 m 
- Mauerneigung luftseitig:  1 : 0,78 
- Bauwerksgesamtkubatur:  620 000 m³
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integrierten Entnahmevorbau einzeln oder gemeinsam genutzt werden. Diese 
führen das Rohwasser über zwei Entnahmeleitungen DN 1 000 in ein separates 
Schieberhaus, von wo aus die Weiterverteilung zu den angeschlossenen Trink-
wasseraufbereitungsanlagen Zeigerheim und Unterweißbach erfolgt. 
Tabelle 1 Stauraumeinteilungen der Talsperre Leibis/Lichte 








  [m NHN] [ha] [Mio. m³] [Mio. m³] 
OK Absperrbauwerk ZK 444,14 122,2 42,293 Freiraum IF2 IF1 
1,712 
2,581 Hochwasserstauziel 













0,849 Vollstau ZV 441,14 115,7 38,863 Gewöhnlicher 
HW-Rückhalteraum IGHR 5,562 Stauziel ZS 436,14 106,7 33,301 
Betriebsraum IBR 29,985 
Absenkziel ZA 387,14 22,9 3,316 
Reserveraum IR 3,316 Tiefstes Absenkziel 
(Sohle Grundablass) ZT 351,14 0,0 0,000 
Talsohle  Totraum IT 351,14  0,00   
3 Verlauf und Randbedingungen des Probestaus der Talsperre 
Leibis/Lichte  
Während des Probestaus waren bis zum Vollstau ZV insgesamt 38,9 Mio. m³ 
Wasser mit einer Stauhöhe von 90 m kontrolliert aufzustauen. Dafür waren fünf 
Probestauetappen mit mehrwöchigen Verharrungs- und Konsolidierungsphasen 
im Anschluss an die jeweiligen Anstauphasen vorgesehen.  
Im Dezember 2004 erfolgte nach der Konstituierung der Probestaukommission 
die Antragstellung beim Thüringer Landesverwaltungsamt auf Beginn des Pro-
bestaus. Nach der Abnahme bei leerem Becken und Funktionsprüfungen der Be-
triebseinrichtungen ohne Wassereinwirkung zum Nachweis der Staubereitschaft 
wurde dem Antrag noch im selben Monat stattgegeben. Der Ersteinstau begann 
am 17. Februar 2005 nach einem kurzen Spülstau bei fast abgeschlossenen 
Betonierarbeiten an der Staumauer. 
Während der ersten vier Etappen des Probestaus wurde die Belastung des Ab-
sperrbauwerkes auf 17 %, 42 %, 71 % und 87 % des Wasserdrucks bei Vollstau 
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gesteigert. In der 5. Probestauetappe wurde dann der Stauraum unter Einbezie-
hung des in der Vorsperre Deesbach gespeicherten Wassers um weitere 5 m bis 
zum Vollstau ZV aufgefüllt und ein mehrtägiger Funktionstest der Hochwasser-
entlastungsanlage mit einer maximalen Überfallmenge von 2,9 m³/s und einer 






























































































Verharrungsphasen Anstiegs-/Abstauphasen Regelbetrieb Beckenpegel [m NHN]

































































































































Abbildung 2: Stauhöhenentwicklung während des Probestaus mit Anstiegs- und 
Verharrungsphasen  
In den Verharrungs- und Konsolidierungsphasen nach jeder Stauetappe fanden 
umfangreiche Messkampagnen (Komplexmessungen) mit dem Ziel statt, das 
Bewegungsverhalten des Absperrbauwerkes bei gleichbleibender Belastung zu 
erfassen und damit die Stabilität von Bauwerk und Gründung nachzuweisen. 
Sämtliche, während der einzelnen Einstauetappen und den nachfolgenden 
Verharrungen gewonnenen Erkenntnisse und Ergebnisse wurden in Gesamtbe-
richten ausgewertet und in Probestaukommissionssitzungen umfassend vorge-
stellt. Zusätzlich war in den Sitzungen zum Erfüllungsstand der Bestimmungen 
des Planfeststellungsbeschlusses und zur Einhaltung der Forderungen der be-
hördlichen Freigabe für die vorangegangene Stauetappe zu berichten. Im An-
schluss an die Probestaukommissionssitzungen erfolgten dann die Antragstel-
lungen an die Aufsichtsbehörde zur Genehmigung der Fortsetzung des Probe-
staus mit der nächsten Einstauetappe.  
Der Probestau der Talsperre Leibis/Lichte erstreckte sich insgesamt über einen 
Zeitraum von mehr als fünf Jahren. 
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Ursachen hierfür waren folgende anlagenspezifische Randbedingungen: 
− Während des gesamten Probestaus war die Rohwasserbereitstellung für die 
Trinkwasseraufbereitung mit einer Entnahmemenge von durchschnittlich 
20 000 m³/Tag zuerst aus der Vorsperre und später aus der Hauptsperre si-
cherzustellen, wodurch wesentliche Wassermengen zur gesteuerten Auffül-
lung des Stauraumes nicht zur Verfügung standen. 
− Schon im Probestau mussten die im Planfeststellungsbeschluss festgelegten 
Regelungen zur dynamischen Wildbettabgabesteuerung nach ökologischen 
Grundsätzen zum Schutz des unterhalb gelegenen FFH-Gebietes „Schwarz-
atal“ umgesetzt werden, wodurch überhaupt nur bei mittleren Abflussver-
hältnissen ein Rückhalt im Stauraum möglich und zulässig war (siehe 5.3). 
− In der 4. und 5. Probestauetappe waren zur Gewährleistung einer allmähli-
chen Belastungszunahme mit verdichteter Überwachung der Horizontalver-
schiebungen maximale Einstaugeschwindigkeiten einzuhalten (0,10 m bzw. 
0,20 m pro Tag und maximal 0,50 m pro sieben Tage, in der 5. Stauetappe 
zusätzlich mehrtägige Zwischenverharrungen je 1,0 m Stauspiegelanstieg). 
4 Mess- und Überwachungssystem sowie ausgewählte Ergebnisse 
der Bauwerksüberwachung während des Probestaus 
Das Mess- und Überwachungssystem der Talsperre Leibis/Lichte ist als hybrides 
System konzipiert und besteht aus Messsystemen auf konventioneller Basis 
(manuelle Messungen), Messsystemen auf Basis automatisierter Offline-
Messungen sowie Messsystemen auf der Basis von Online-Messungen mit 
Alarmierungsfunktionen durch Einbindung in das Prozessleitsystem der Talsper-
re und den visuellen Kontrollen durch das Staupersonal. Insgesamt werden da-
mit 25 verschiedene physikalische Größen mit ca. 45 Messverfahren erfasst. 
Die entscheidenden konstruktiven und örtlichen Randbedingungen zur Festle-
gung der bautechnischen Zielstellungen der Bauwerksüberwachung sind die 
Ausbildung des Absperrbauwerkes als klassische Gewichtsstaumauer in konven-
tioneller Blockbauweise und das Widerlager im Phycodenschiefer mit leicht zur 
Luftseite einfallenden Schichtflächen. Ein weiteres wichtiges Argument, das 
sich nicht nur im Konzept, sondern auch im Umfang des Mess- und Überwa-
chungssystems widerspiegelt, ist die Größe und Lage der Stauanlage kurz ober-
halb der Ortschaft Unterweißbach, was zwangsläufig aus der Gesamtsituation 
heraus zu einem Zustand führt, der mit „too big to fail“ am besten beschrieben 
werden kann und folglich berücksichtigt werden musste.  
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Neben den vielschichtigen bautechnischen Zielstellungen der Bauwerksüberwa-
chung können die Nachweise der Stabilität des Absperrbauwerkes gegenüber 
seinem Widerlager und eines genügenden Potenzialabbaus im gründungsnahen 
Bereich als die beiden wichtigsten Ziele formuliert werden. 
Zum Nachweis der Stabilität des Absperrbauwerkes gegenüber dem Widerlager 
wurden vor allem Messsysteme und -verfahren der Deformationsmessung instal-
liert, wobei die Vertikalverschiebungsmessung (geometrisches und hydrostati-
sches Nivellement), die Gleitmikrometermessung und die Schwimmlotmessung 
mit selbstzentrierender Sonde (SLMSZS) die entscheidenden Informationen lie-
ferten (auf die Wichtigkeit einer ganzheitlichen Bewertung aller Messergebnisse 
wird verwiesen).  
Im Folgenden wird exemplarisch auf die Messergebnisse der SLMSZS einge-
gangen. Dieses Verfahren liefert Aussagen zu den horizontalen Bewegungen des 
Absperrbauwerkes sowie im Untergrund. Es verbindet dabei die Vorteile der 
Inklinometermessung (ortsbezogene Diskretisierung) mit den Vorzügen der 
konventionellen Schwimmlotmessungen (automatisierte Überwachung). Die 
Messstellen verteilen sich entlang des Schwimmlotdrahtes mit einer konzentrier-
ten Anordnung im Bereich der Gründungssohle und im gründungsnahen Bereich 
(Abbildung 3/links). Die Verbindung der Ergebniswerte untereinander erzeugt 
Deformationslinien, die komponentenbezogene Horizontalverschiebungen bein-
halten. Generell kann festgestellt werden, dass in jeder der sechs installierten 
und intensiv beobachteten SLMSZS-Messstellen im Verlauf des Probestaus ein 
im Detail sehr unterschiedliches Verhalten, vor allem im Widerlager, eingetreten 
ist. 
In der Abbildung 3/rechts sind beispielhaft die Horizontalverschiebungen des 
Feldes 18 (Hauptmessfeld in der Talaue) dargestellt, die während der Verhar-
rungsphasen inklusive der Phase nach dem Abstau auf das Stauziel gemessen 
wurden. 
Die Deformationslinien des Mauerfeldes 18 lassen folgende Bewertung zu: 
− Die Horizontalverschiebungen (HV) verringern sich gleichmäßig mit zuneh-
mender Tiefe unter der Gründungssohle und laufen asymptotisch auf null 
aus. Diese Symptomatik kann auf den Spannungsabbau übertragen werden. 
− Die gemessenen Bewegungsbeträge fallen geringer aus als die Erwartungs-
werte aus der FEM-Analyse der Tragsicherheitsberechnungen. 
− Es sind keine Verzerrungen erkennbar (Verschiebungsunterschiede oberhalb 
und unterhalb von Schichtflächen), die auf ein Bruch-Scher-Fließen hindeu-
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ten, was de facto die Insuffizienz des Widerlagers hinsichtlich des Lastabtra-
ges bedeuten würde. 
− Innerhalb von Phasen mit gleicher Belastung (Verharrungsphasen) sind keine 
Zuwächse an HV zu verzeichnen, womit die Kompetenz des Widerlagers 
zum Lastabtrag in jeder Phase des Probestaus nachgewiesen ist. 
− Die Verringerung der Belastung (Abstau von Vollstau auf Stauziel) geht mit 
reversiblen Verschiebungsanteilen einher, was einen weiteren Beleg für die 
Widerstandskraft des Gebirges gegenüber dem Lastabtrag darstellt. 
        
Abbildung 3: Übersichtsskizze der SLMSZS und Ergebniswerte im Mauerfeld 18 
Die zweite überaus wichtige bautechnische Zielstellung betrifft den Potenzial-
abbau und wird mit Hilfe der Sohlenwasserdruckmessung (SWD) im grün-
dungsnahen Bereich überwacht. Mit Ausnahme der jeweils drei rechten und lin-
ken Hangfelder wurde der gründungsnahe Bereich von 29 Feldern mit insgesamt 
189 Messstellen als automatisierte Offline-Messung ausgerüstet. Der Bereich 
hinter dem Dichtungsschleier ist dabei mit einer erhöhten Anzahl an SWD-
Messstellen ausgestattet. Alle Messstellen wurden innerhalb eines vorgegebenen 
Rasters auf markante wasserführende Trennflächen (z. B. Störungen, 
Querklüftungen) niedergebracht. Sie charakterisieren daher ungünstige SWD-
Verhältnisse. 
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Abbildung 4: Potenzialabbau im Mauerfeld 18 
Die in Abbildung 4 dargestellten Messergebnisse des Potenzialabbaus im Mau-
erfeld 18 sind wie folgt zu bewerten: 
− Entlang des Querschnittes des Feldes 18 ist ein deutlicher Potenzialabbau im 
gründungsnahen Bereich von der Wasser- zur Luftseite nachweisbar. 
− Die Potenziale der einzelnen Messstellen ergeben eine Druckverteilung, die 
geringer ausfällt als die in den Tragsicherheitsberechnungen verwendete. 
− Mit den SWD-Messergebnissen ist die Funktionstüchtigkeit des Dichtungs-
schleiers nachgewiesen. 
Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass unter Beachtung der konstruk-
tiven Ausbildung des Absperrbauwerkes und der geotechnischen Bedingungen 
an der Sperrstelle ein Mess- und Überwachungssystem zu konzipieren war, mit 
dem das Verhalten von Bauwerk und Untergrund unter dem Eindruck der Erst-
belastung sowohl in seiner Gesamtheit als auch im Detail beobachtet und be-
schrieben werden kann und welches sich auch für die Überwachung in der späte-
ren Betriebsphase eignet. Für die Talsperre Leibis/Lichte kann dieses Ziel als 
erfüllt betrachtet werden, da alle Auffälligkeiten während des Probebetriebes 
zunächst messtechnisch festgestellt und quantitativ untersetzt werden konnten. 
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Zur Bewertung dieser Tatsache sei auf eine Feststellung aus der Vergangenheit 
hingewiesen, nach der zwei Drittel aller Schäden im Wasserbau erst durch visu-
elle Veränderungen festgestellt werden. 
5 Wassergüteentwicklung und -qualitätsmanagement 
5.1 Maßnahmen zur Sicherung einer hohen Rohwasserqualität 
Eine hohe Rohwasserqualität ist die Basis für eine sichere und kostengünstige 
Trinkwasserversorgung. Dazu werden an der Talsperre Leibis/Lichte im We-
sentlichen die Ziele Minimierung der Trophie, Vermeidung von Kontaminatio-
nen mit Krankheitserregern und Vermeidung des Eintrages von Schadstoffen 
verfolgt. 
Im Vorfeld des Probestaus wurden Altlastenstandorte beseitigt und es erfolgte 
eine umfassende Beräumung der Vegetation (ca. 180 Tm3) im zukünftigen Stau-
raum. Im Einzugsgebiet sind die „Thüringer Wasserschutzgebietsverordnung 
Talsperre Leibis/Lichte“ vom 9. Februar 2011 sowie die Herausleitung der 
kommunalen Abwässer seit März 2008 wichtige Bausteine zur Erreichung der 
genannten Ziele. Auch der Betrieb der Vorsperre Deesbach führt zu einer deutli-
chen Reduktion der mikrobiologischen Belastung und der Phosphoreinträge.  
Als technische Möglichkeiten zur Gütebewirtschaftung des Stauraumes werden 
die kontinuierliche qualitätsoptimierte Auswahl des Rohwassers aus variablen 
Entnahmetiefen, die Hindurchleitung von belastetem Tiefenwasser der Vorsper-
re Deesbach durch die ehemalige Rohwasserleitung an den Unterlauf der Lichte 
im Wechsel mit der Ableitung von Tiefenwasser aus der Hauptsperre, die Ein-
haltung eines „gütewirtschaftlichen Mindeststauinhalts“ von 6,8 Mio. m³ zur 
Sicherung des gewässerinternen Selbstreinigungspotenzials sowie die Tiefen-
wasserbegasung in den ersten ca. zehn Jahren nach Beginn des Probestaus zur 
Förderung der Mineralisation (SOLVOX®-Eintragssystem der Firma Linde AG) 
genutzt. 
Für die Steuerung der Talsperre werden parallel zu den Laborergebnissen vor 
allem die in der Hauptsperre online vor Ort mittels einer automatisch tiefenin-
tegrierenden Sonde ermittelten Parameter (Trübung, Sauerstoffgehalt, Wasser-
temperatur, pH-Wert und elektrische Leitfähigkeit) herangezogen. 
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Neben der Nährstofflimitierung zur Begrenzung der Trophie wird die Minimie-
rung des Algenwachstums durch Biofiltration konsequent umgesetzt (Willmitzer 
et. al., 2000). Begleitet durch ein striktes Angelverbot auf Salmoniden wird ein 
stabiler Bestand an Seeforellen (Salmo trutta lacustris) aufgebaut, der das uner-
wünschte Aufkommen von Kleinfischen kontrolliert. Dadurch kann sich das 
Zooplankton ungehindert entwickeln, welches wiederum die störenden 
Phytoplankter (Algen) effektiv filtriert (Willmitzer et. al., 2010). 
5.2 Entwicklung der Wasserqualität während des Probestaus 
Die Wasserqualität wurde in den ersten Jahren des Probestaus wesentlich durch 
die Zunahme des Stauinhaltes beeinflusst. Die zunehmende Vergrößerung des 
Stauvolumens bedingt eine absolute und anteilige Vergrößerung des kalten Tie-
fenwasseranteils sowie eine Verbesserung von Sedimentation und Verdünnung 
(Abbildung 5). 
Weitere positive Effekte sind die Vergrößerung der Auswahl der 
Rohwasserentnahmemöglichkeiten und die Verlängerung der Reaktionszeit für 
deren Änderung im Fall von unerwünschten Einträgen aus dem Einzugsgebiet, 
die Vergrößerung des Sauerstoffvorrats zur Mineralisierung von Biomasse aus 
dem Epilimnion und dem Sediment sowie die verbesserte Biofiltration von Phy-
toplankton, Bakterien, Viren und Parasiten (Willmitzer, 2008). 
Tabelle 2 Konzentration von E. coli im Hauptzufluss, im Überlauf der Vorsperre und 
im Ablauf der Talsperre Leibis/Lichte (arithmetische Mittelwerte monatlicher 
Messungen von 2008 und 2009) 
Messstelle E. coli [1/100 ml] Reduktion gegenüber vorgelagerter Messstelle 
Zufluss Lichte 5 546 – 
Überlauf Vorsperre 50,7 99,1 % 
Ablauf Hauptsperre 1,5 97,0 % 
Die genannten Effekte bewirkten unter anderem, dass sich die Trophie gemäß 
LAWA-Klassifizierung von 2007 bis 2010 vom Faktor 1,7 auf 1,4 verbesserte. 
Fäkalindikatoren werden im Mittel bereits um bis zu zwei Logstufen in der Tal-
sperre reduziert (Tabelle 2). 




Abbildung 5: Entwicklung der Wassertemperatur und Zunahme des Tiefenwasseranteils im 
Stauraum der Talsperre Leibis/Lichte während des Probestaus 
5.3 Ökologische Auswirkungen und deren Minimierung 
Bedeutende Auswirkungen der Talsperre sind die Barrierewirkung des Absperr-
bauwerkes, der Verlust des Fließgewässers im Stauraum sowie die Veränderun-
gen von Qualität und Dynamik des unterhalb liegenden Fließgewässers. Dieses 
mündet ca. 2 km unterhalb der Sperrstelle in die Schwarza, die wiederum durch 
das Ökosystem „Schwarzatal“ mit Schutzstatus gemäß der europäischen Flora-
Fauna-Habitat-Richtlinie fließt. Um diese Auswirkungen zu minimieren, wurde 
neben umfangreichen Ausgleichs- und Ersatzmaßnahmen entsprechend dem 
landschaftspflegerischen Begleitplan für das Vorhaben eine ökologisch orien-
tierte Bewirtschaftungsweise der Talsperre entwickelt. Der Kern dieser Strategie 
ist die Anpassung der Fließdynamik des an den Unterlauf abgegebenen Wassers 
an die natürliche Fließdynamik des Zuflusses. Dazu wurden Faktoren definiert, 
welche die Zuflussdynamik unterschiedlich stark im Ablauf der Talsperre abbil-
den. Die geforderte Bereitstellungssicherheit zur Trinkwasserversorgung und der 
Hochwasserschutz durch die Talsperre können dennoch garantiert werden 
(Hövel et. al., 2005). 
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6 Ergebnisse und Schlussfolgerungen 
Anhand der Ergebnisaufbereitungen und der Trenddarstellungen der messtech-
nischen Bauwerksüberwachung konnte über den gesamten Probestau der Tal-
sperre Leibis/Lichte nachgewiesen werden, dass das Bewegungsverhalten des 
Absperrbauwerkes den Erwartungen und Prognosen weitestgehend folgt und 
Normalverhalten darstellt. Festgestellte Auffälligkeiten wurden mit Hilfe der 
installierten Messsysteme frühzeitig erkannt. Sie wurden umfassend bewertet, 
sind erklärbar und stellen keine Einschränkung der Tragsicherheit dar. Als 
Schwerpunkte der zukünftigen Bauwerksüberwachung wurden die Horizontal-
verschiebungen im Bereich des Feldes 13 am linken sowie der Bereich um das 
Feld 27 und den Erkundungsstollen 3 am rechten Hang identifiziert.  
Mit den installierten Betriebseinrichtungen kann die Talsperre optimal und zu-
verlässig gesteuert und bewirtschaftet werden. Aus den im Probestau gewonne-
nen Erfahrungen wurden einzelne kleinere technologische und baulich-
konstruktive Optimierungsmaßnahmen abgeleitet, die nun schrittweise geplant 
und umgesetzt werden. Zusätzlich ist es vorgesehen, die vorliegenden Zuverläs-
sigkeitsnachweise durch Neuberechnungen auf der Grundlage von anhand der 
Ergebnisse aus dem Probestau kalibrierten Berechnungsmodellen aktualisieren 
zu lassen. 
Am Beispiel der Talsperre Leibis/Lichte wurde auch dargestellt, dass es schon 
beim Probestau möglich ist, durch moderne und integrale Bewirtschaftungs-
grundsätze entsprechend ATT (2009) negative Umweltauswirkungen zu mini-
mieren und die Entwicklung der Wasserqualität im Stauraum bereits ab der 
Erstbefüllung über seeinterne und einzugsgebietsbezogene Maßnahmen optimal 
zu beeinflussen. 
Mit dem Probestau der Talsperre Leibis/Lichte wurden die praktischen Nach-
weise der Tragsicherheit und Gebrauchstauglichkeit der Staumauer und ihres 
Widerlagers sowie der Stabilität der Stauraumhänge bei sich schnell ändernden 
Wasserständen vor der Inbetriebnahme der Stauanlage und dem Übergang in 
den Regelbetrieb erfolgreich und vollständig erbracht. 
Die gewonnenen Ergebnisse der messtechnischen Bauwerksüberwachung und 
die Betriebserfahrungen belegen, dass dies nur durch einen kontrolliert bis zum 
Vollstau geführten Probestau möglich ist, da erst dieser Belastungszustand das 
tatsächliche Verhalten des Absperrbauwerkes und seines Widerlagers offenbart 
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und dabei unerwartete Bewegungen vorausschauend erkannt und in ihrer weite-
ren Entwicklung abgeschätzt und bewertet werden können. 
Darüber hinaus stellen insbesondere die beim Vollstauversuch gewonnenen Er-
kenntnissen und Daten wertvolle Erfahrung- und Vergleichswerte zum Verhal-
ten des Absperrbauwerkes unter den verschiedenen, im gesamten Probestau si-
mulierten und im zukünftigen Regelbetrieb zu erwartenden Belastungszuständen 
dar.  
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Das Hydroabrasionsverschleißprüfverfahren nach BANIA hat sich in der Praxis 
als ein geeignetes Verfahren zur Prüfung von hydroabrasiv beanspruchten Beto-
nen und Mörteln bewährt. Der Erosionsbetrag EH in M.-% als Verschleißkenn-
größe ergibt in Abhängigkeit von der gegebenen Fließgeschwindigkeit und der 
Geschiebegutmenge eine sinnvolle Klassifizierung der Materialien für den Einsatz 
an exponierten Wasserbauwerken.  
Bei Prüfungen von verschleißbeanspruchten Beschichtungsmaterialien, wie modi-
fizierte Mörtel oder Polymere, ist das Kriterium der Verschleißkenngröße EH un-
geeignet. Die Messung der Abnutzung der Beschichtungen erfolgte hier deshalb 
an Messpunkten der beanspruchten Probekörperoberflächen durch Bestimmung 
der Schichtdickenabnahme mit einer Längenmessuhr.  
In ersten Versuchsserien wurden diverse Materialien jeweils mit einer sowie ver-
gleichend auch mit beiden Messmethoden geprüft. Dann erfolgten erste Versuche 
einer Zuordnung der experimentell ermittelten absoluten Schichtdickenabträge 
nach jeweils 20000 und 60000 Umdrehungen zu den in [1] aufgestellten Ver-
schleißfestigkeitsgruppen A „sehr hoch verschleißbeständig“, B „hoch ver-
schleißbeständig“ und C „verschleißbeständig“. Abschließend werden erforderli-
che weiterführende Untersuchungen zur Verifizierung der Aussagen empfohlen.  
Stichworte:  Hydroabrasion, Beton, Mörtel, Polymere, Beschichtungen,  
Prüf- und Messverfahren, Klassifizierung 
1 Einleitung 
Mit dem Hydroabrasionsverschleißprüfverfahren nach BANIA [1], [2], [3] wer-
den die natürlich vorkommende rollende, prallende und schleifende Beanspru-
chung von Betonoberflächen an exponierten Bauwerken wie Wehren, Tosbe-
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ckensohlen, Überläufen etc. realitätsnah simuliert. Die Prüfung im Labor erfolgt 
an Probekörpern in Form von Würfeln und Zylindern mit den Abmessungen von 
ca. 10 cm Kantenlänge bzw. 10 cm Höhe und 10 cm Durchmesser. Die Probe-
körper bestehen komplett aus dem zu prüfenden Material, zumeist Beton oder 
Mörtel, deren Masseverlust in Abhängigkeit von der aufgezeichneten Prüfzeit 
bestimmt wird. Die abschließende Gewichtsbestimmung erfolgt jeweils nach 
60000 Umdrehungen, woraus der Erosionsbetrag EH in M.-% als Verschleiß-
kenngröße ermittelt wird. Eine Klassifizierung der Betone sowie ein Vergleich 
der Erosionsdauer je 1 cm Oberflächenabtrag mit den an den Probekörpern ex-
perimentell ermittelten Erosionsbeträgen werden damit in Abhängigkeit von der 
Fließgeschwindigkeit und der Geschiebegutmenge möglich.  
Verschleißbeständige Beschichtungen aus Materialien, wie modifizierte Mörtel 
oder aus reinen Polymeren können jedoch nicht mehr sinnvoll mit dieser Mess-
methode geprüft und bewertet werden. Die Messung der Abnutzung der Be-
schichtungen erfolgte deshalb in Abwandlung der ursprünglichen Methode an 
mehreren Messpunkten der beanspruchten Probekörperoberflächen durch Be-
stimmung der Schichtdickenabnahme mit einer Messuhr. Im Rahmen eines For-
schungsprojektes wurden Prüfungen mit beiden Messmethoden vergleichend 
durchgeführt. Nachfolgend werden die Ergebnisse dieser Versuchsreihen 1, 2 
und 3 vorgestellt. 
2 Versuchsdurchführung 
Bei der Versuchsserie 1 wurden verschiedene Beschichtungen mit polymeren 
Bestandteilen (A, B und C) in praxisrelevanter Schichtdicke auf Betonprobekör-
per aufgetragen und mit dem Verfahren nach BANIA einer hydroabrasiven Be-
anspruchung ausgesetzt, s. Abb. 1. Hierbei wurde lediglich die Schichtdickenab-
nahme in µm gemessen. Für die Versuchsserie 2 wurden Vollprobekörper als 
Mörtel mit unterschiedlichen Anteilen amorpher Stahlfasermörtel (0, 20 und 40) 
und für die Versuchsserie 3 ein verschleißbeständiger Beton mit Hartstoffen (H) 
und ein Mörtel (M) erstellt, geprüft und mit beiden Messmethoden ausgewertet.  
Die Schichtdickenminderungen wurden an den Messpunkten MP auf den Seiten-
flächen 1, 2 und 3 (s. Abb. 1) in µm ausgemessen. Diese sollen das Beurtei-
lungskriterium für den Hydroabrasionsverschleiß der beanspruchten Beschich-
tungsmaterialien bilden.  
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Abbildung 1: Systemskizze der Verschleißtrommel nach BANIA [1], [2], [3] und 
Modell einer Probe mit Messflächen und Messpunktnummerierung, der 
Messpunkt MP 5 an den beanspruchten Seitenflächen 1 und 2 wurde maßge-
bend für die Auswertung herangezogen.  
 
2.1 Versuchsserie 1 – Modifizierte Beschichtungsstoffe (A, B, C) 
Bei den Versuchen der Serie 1 wurden verschiedene Beschichtungen A, B und C 
mit polymeren Bestandteilen in praxisüblicher Schichtdicke zwischen 2000 µm 
und 2700 µm auf Betonprobekörper aufgetragen und der hydroabrasiven Bean-
spruchung nach BANIA ausgesetzt. In den Abbildungen 2, 3 und 4 sind die be-
anspruchten Probekörper nach Beendigung der Prüfung, nach 20000 Umdre-
hungen, dargestellt.  
Die Messung der Abnutzung der Beschichtungen erfolgte, wie erwähnt, in Ab-
wandlung der ursprünglichen Messmethode [1] an mehreren Messpunkten MP 
der beanspruchten Probekörperoberflächen durch Bestimmung der Schichtdi-
ckenabnahme mit einer Längenmessuhr nach 2500, 3500, 5000, 10000 und 
20000 Umdrehungen, s. Abbildungen 1 bis 4.  
Die gemessenen Schichtdickenminderungen im Bereich der Messpunkte MP 5 
an den Seitenflächen 1 und 2 stellen das sinnvollste Beurteilungskriterium für 
den Hydroabrasionsverschleiß der beanspruchten Beschichtungsmaterialien dar.  
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Abbildung 2: Probekörper mit Beschichtung A nach 20000 Umdrehungen und Darstellung 
des durchschnittlichen Abtrags an den Messpunkten MP 5 auf den Seitenflä-
chen 1 und 2, Beschichtungsmaterial für den praktischen Einsatz ungeeignet 
Anhand der Abbildungen 2 bis 4 sowie der zugehörigen Messwertdarstellungen 
ist abzuleiten, dass die Beschichtung A für den praktischen Einsatz ungeeignet 
ist, da sie sich schnell vom Untergrund ablöst und aufquillt. Die Beschichtungen 
B und C zeigen einen gleichmäßigen Abtrag an den Messpunkten MP 5 der Sei-
tenflächen 1 und 2. Die Haftung und Struktur bleiben erhalten. Dem äußeren 
Anschein sind sie für die erosive Beanspruchung geeignet. 
    
Abbildung 3: Probekörper mit Beschichtung B nach 20000 Umdrehungen; Darstellung des 
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Abbildung 4: Probekörper mit Beschichtung C nach 20000 Umdrehungen; Darstellung des 
durchschnittlichen Abtrags an den Messpunkten MP 5 auf den Seitenflächen 
 
2.2 Versuchsserie 2 – Estrich mit Stahlfaseranteil (0, 20, 40) 
Bei der Versuchsserie 2 wurde die Probe Nr. 0 aus einem Mörtel hergestellt, die 
Proben Nr. 20 und Nr. 40 aus dem gleichen Mörtel jedoch mit Zugabe von 
Stahlfasern, wie folgt: 
Probekörper 0 – ohne amorphe Stahlfasern 
Probekörper 20 – mit einem Stahlfaseranteil von 20 kg/m³ 
Probekörper 40 – mit einem Stahlfaseranteil von 40 kg/m³. 
Auch hier erfolgte die Messung des erosiven Abtrags des Materials an den 
Messpunkten MP 5 der beanspruchten Probekörperseitenflächen 1 und 2 durch 
Bestimmung der Schichtdickenabnahme mit einer Längenmessuhr nach 5000, 
10000, 20000, 40000 und 60000 Umdrehungen. Gleichzeitig wurde auch der 
Massenverlust ermittelt, um beide Messverfahren vergleichen zu können.  
In der Abbildung 5 ist der hydroabrasiv beanspruchte Probekörper Nr. 40 nach 
40000 Umdrehungen und der gemessene Abtrag über den gesamten Versuchs-
lauf bis zu 60000 Umdrehungen wiedergegeben. 
Aus den Abbildungen 5 und 8 wird ersichtlich, dass erst bei einer Zugabe von 
40 kg/m³ die Hydroabrasionsbeständigkeit so erhöht wird, dass mit einem Erosi-
onsbetrag EH von etwa 20 M.-% eine Zuordnung in die Gruppe B der „hoch ver-
schleißbeständigen Betone“ nach [1] erfolgen kann. Zwischen den Probekörpern 
Nr. 20 und Nr. 40 ergeben sich nach 60000 Umdrehungen Ergebnisdifferenzen 
zwischen etwa 5 M.-% und ca. 1000 µm. Der Vergleich der beiden Messmetho-
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Abbildung 5: Probekörper mit einem Anteil amorpher Stahlfasern von 40 kg/m³ nach 
40000 Umdrehungen und Darstellung des Abtrags an den Messpunkten MP 5 
auf den Seitenflächen 1 und 2 
2.3 Versuchsserie 3 – Beton H und Mörtel M 
Die Proben der Versuchsserie 3 wurden einerseits aus einem Referenzbeton mit 
Hartstoffanteilen H und andererseits aus einem Mörtel M erstellt.  
 
Aus der Abb. 6 ist ersichtlich, dass der geprüfte Mörtel M nicht widerstandsfä-
hig gegenüber den hydroabrasiven Beanspruchungen ist und bereits nach 20000 
Umdrehungen einen Schichtdickenabtrag von ca. 11000 µm aufweist.  
    
Abbildung 6: Probekörper Mörtel M nach 20000 Umdrehungen und Darstellung des Abtrags 
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Abbildung 7: Beton H nach 20000 Umdrehungen; Hydroabrasionsverschleiß der untersuch-
ten Materialien mit Aufnahme des Masseverlustes, Erosionsbetrag EH [1], 
Versuchsserien 2 und 3 
Der Beton mit Hartstoffanteilen H dagegen zeigt mit einem Schichtdickenabtrag 
von etwa 2400 µm und einem Erosionsbetrag EH von ca. 12 M.-% nach 60000 
Umdrehungen einen weitaus höheren Verschleißwiderstand und kann in die 
Gruppe B „hoch verschleißbeständig“ eingeordnet werden, s. Abbildung 7, 8 
und Tabelle 2. 
3 Auswertung 
Die Abbildung 8 zeigt links den Verlauf der nach der herkömmlichen Auswer-
temethode [1] mittels Masseverlust bestimmten erosiven Abtrags und rechts den 
Verlauf der Schichtdickenminderung ausgewählter Proben der Versuchsserien 1, 
2 und 3.  
Diese Abbildungen lassen folgendes erkennen: 
− Die Kurven verlaufen bei den Beschichtungen aufgrund der Materialhomo-
genität annähernd linear mit der Zahl der Trommelumdrehungen bzw. der 
hydroabrasiven Beanspruchung. 
− Auch für die Messung des Schichtdickenabtrages von Mörtel und Betonen 
gilt, dass zunächst der erhöhte Abtrag der relativ weichen 
Zementsteinoberfläche erfolgt. Erst ab 20000 Umdrehungen schreitet der 
Abtrag linear mit den Trommelumdrehungen voran. 
− Die Messung des Verschleißes kann mit den vorgestellten Methoden – der 
Massenabnahme und der Schichtdickenminderung – an 
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direkter Zusammenhang zwischen diesen beiden 
Kenngrößen. 
− Generell ist jedoch festzustellen, dass Beschichtungen nur bis maximal 
20000 Umdrehungen mit der Messsung der Schichtdicke prüfbar sind, weil 
die Beschichtungen dann an den Messpunkten weitgehend erodiert sind. 
Eine Klassifizierung in die in [1] genannten Gruppen ist ebenfalls möglich 
bzw. sinnvoll. 
Tabelle 1 Schichtdickenabtrag und Erosionsbetrag 







abtrag [µm] EH [M.-%] 
Schichtdicken-
abtrag [µm] EH [M.-%] 
Beschichtung B 671 - 2000*) - 
Beschichtung C 1887 - 6000*) - 
Stahlfaser 40 2107 13,17 4665 20,55 
Stahlfaser 20 2770 14,56 5401 25,63 
Beton H 1200 7,11 2400 12,14 
Mörtel M 10895 39,02 - 60,23 
*) Kursiv dargestellte Werte abgeschätzt, experimentell nicht abgesichert 
In der Tabelle 1 sind die Absolutbeträge für die Messung der Schichtdickenmin-
derung und der Gewichtsabnahme jeweils nach 20000 und, sofern ermittelt, 
nach 60000 Umdrehungen zusammengefasst dargestellt.  
In der Abbildung 8 (rechts) ist beispielhaft ein Vergleich der Abträge in µm mit 
dem Masseverlust in M.-% für die Probekörper 20 und 40 der Versuchsserie 2 
und für den Mörtel M aus der Versuchsserie 3 dargestellt. 
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Abbildung 8: Hydroabrasionsverschleiß der untersuchten Materialien mit Aufnahme des 
Schichtdickenabtrages in µm,  Versuchsserien 1, 2 und 3 (links) und Ver-
gleich der ermittelten Schichtdickenabträge und Massenverluste bis 60000 
Umdrehungen (Versuchsserien 2 und 3) 
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Aus den Ausführungen ist ersichtlich, dass eine Klassifizierung mit Angabe der 
Schichtdickenminderung von Beschichtungsmaterialien hinsichtlich der Ver-
schleißbeständigkeit – angepasst an [1] - durchaus möglich ist. 
Empfohlen wird, die vorgestellten Ergebnisse mittels weiterführender Untersu-
chungen zu verifizieren. 
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Hydroabrasionsverschleiß bei wasserbaulichen 
Anlagen aus Beton 
Michael Vogel 
Harald S. Müller 
 
Wasserbauliche Anlagen unterliegen vielfältigen last- und umweltbedingten Ein-
wirkungen. Besonders die mechanische Einwirkung auf Betonoberflächen infolge 
der mit Feststoffen befrachteten Wasserströmung stellt eine maßgebende dauer-
haftigkeitsrelevante Beanspruchung dar. Die Behandlung der Dauerhaftigkeit von 
Beton vor dem Hintergrund hydroabrasiver Beanspruchungen erfolgte bisher nur 
ansatzweise. So existierten u. a. Kenntnislücken beim Einsatz wirklichkeitsnaher 
Prüfverfahren zur Simulation des Hydroabrasionsverschleißes, bei der Erfassung 
verschleißbestimmender Festbetonkennwerte sowie bei der Schädigungsmodellie-
rung. Am Institut für Massivbau und Baustofftechnologie (IMB) des Karlsruher 
Instituts für Technologie (KIT) wurden diese Fragestellungen aufgegriffen und 
Lösungen erarbeitet. Eine komprimierte Darstellung der hierbei erzielten Ergeb-
nisse ist Gegenstand des vorliegenden Beitrags. 
Stichworte: Hydroabrasionsverschleiß, Beton, Prüftechnik, Schädigungsmodelle, 
Lebensdauer 
1 Einführung 
Hydroabrasionsverschleiß von Betonoberflächen wird durch strömendes, mit 
Feststoffen befrachtetes Wasser verursacht. Die Folge dieser mechanischen 
Einwirkung ist eine Kombination aus schleifender, rollender und stoßender Be-
anspruchung. Der hierdurch erzeugte Betonabtrag reicht von einigen Zentime-
tern bis zu mehreren Dezimetern, siehe z. B. im ACI Committee 210 (1987). 
Hinsichtlich der Einwirkungsseite wird die Stärke des Angriffs von der Härte, 
Form und Größe des Verschleißstoffes sowie den Strömungsverhältnissen be-
stimmt. Der Betonwiderstand hängt im Wesentlichen von der Härte, Größe und 
Zusammensetzung der Gesteinskörnung, des Verbunds zwischen Korn und Ze-
mentsteinmatrix sowie von der Beschaffenheit der Matrix ab, siehe hierzu z. B. 
Haroske (2000), Helbig & Horlacher (2007) sowie Jacobs et al. (2001). 
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Bisher existiert kein standardisiertes Prüfverfahren, welches diese komplexe Be-
anspruchung wirklichkeitsnah abbilden kann. Beispielsweise kann mit den Ver-
schleißprüfverfahren gemäß der ASTM 799/C 779M (2000) und der ASTM C418 
(1998) entweder vorwiegend Schleifverschleiß oder aber hauptsächlich eine 
Stoßbeanspruchung simuliert werden. Lediglich die Verschleißprüfvorrichtung 
von Bania, siehe Bania (1989), kann den an wasserbaulichen Anlagen auftreten-
den Hydroabrasionsverschleiß zufriedenstellend abbilden.  
Des Weiteren konnten die wesentlichen Betonkennwerte, die den Verschleiß 
maßgeblich beeinflussen, bisher nicht eindeutig identifiziert werden. Neben der 
Druckfestigkeit werden in der einschlägigen Fachliteratur u. a. die Biegezug- 
und Spaltzugfestigkeit, der Elastizitätsmodul sowie die Porosität als verschleiß-
bestimmende Kennwerte aufgeführt, siehe hierzu z. B. Haroske (2000), Jacobs 
et al. (2001) und Liu et al. (2006). 
2 Simulation und Prüfung des Hydroabrasionsverschleißes 
2.1 Karlsruher Verschleißprüfvorrichtung 
Zur wirklichkeitsnahen Simulation der hydroabrasiven Beanspruchung bei was-
serbaulichen Anlagen wurde in Anlehnung an Bania (1989) am Institut für Mas-
sivbau und Baustofftechnologie des Karlsruher Instituts für Technologie (KIT) 
eine Verschleißprüfvorrichtung entwickelt und hergestellt, siehe Abbildung 1. 
 
Abbildung 1: Karlsruher Verschleißprüfvorrichtung; Maßangaben in [mm] 
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Die Prüfvorrichtung besteht aus einem Stahlzylinder (Verschleißtrommel) mit 
innen liegender Hohlwelle, die mittels Getriebemotor angetrieben wird. Unter 
Verwendung einer Steuereinheit lässt sich die Umdrehungszahl der Welle stu-
fenlos von 10 bis 70 Umdrehungen pro Minute einstellen. Somit kann eine Be-
anspruchungsenergie von 900 bis 6000 J/m3 realisiert werden. An der Hohlwelle 
sind 18 Haltevorrichtungen zur Fixierung der Prüfkörper sowie 24 Stahlpaddel 
zur optimalen Durchmischung des Verschleißstoff/Wasser-Gemischs ange-
bracht. Das Massenverhältnis von Wasser zu Feststoff in der Verschleißtrommel 
wurde für die experimentellen Untersuchungen mit 1:1 gewählt. Der Füllgrad 
der Trommel mit dem Verschleißstoff/Wasser-Gemisch betrug ca. 14 %.  
2.2 Experimentelle Untersuchungen (Vorversuche) 
Zur Ermittlung der optimalen Randbedingungen, die den standardmäßigen Be-
trieb der entwickelten Prüfmaschine gewährleisten sollen, wurden im Rahmen 
von Vorversuchen unterschiedliche Kombinationen aus Verschleißgut und Prüf-
körpergeometrien untersucht, siehe Tabelle 1.  





















„Basalt 16“ Basalt 2-16 mm 
Würfel 45 
6 
2 Zylinder - 
3 
„Quarz 16“ Quarz 2-16 mm 
Würfel 45 
4 Zylinder - 
5 
„Quarz 32“ Quarz 2-32 mm 
Würfel 45 
6 Zylinder - 






Würfel 45 8 
9 
10 Einfluss der Prüfkör-peranordnung prüfen 
„Quarz 16 
L“ Zylinder - 18 
Weiterhin war zu prüfen, ob mit der verwendeten Verschleißtrommel eine zu-
friedenstellende Reproduzierbarkeit der Versuchsergebnisse erzielt werden kann 
(Wiederholungsprüfung). Darüber hinaus wurde auch untersucht, ob die Prüf-
körperanordnung innerhalb der Verschleißtrommel einen signifikanten Einfluss 
auf den gemessenen Betonverschleiß ausübt (Lageprüfung). 
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Für die Vorversuche wurden Proben aus Portlandzementbeton mit einem projek-
tierten Wasserzementwert von etwa 0,6 hergestellt. Die Betonfestigkeit betrug 
ca. fcm, cube = 40 N/mm2. Als Gesteinskörnung wurde Rheinsand und -kies ent-
sprechend der Sieblinie A/B verwendet. Die Verschleißversuche wurden bei ei-
nem Probenalter von 28 Tagen durchgeführt. Die würfelförmigen Betonprüfkör-
per besaßen eine Kantenlänge von 100 mm, die zylinderförmigen Körper hatten 
einen Durchmesser und eine Höhe von jeweils 100 mm. Der an den Betonprüf-
körpern erzeugte Hydroabrasionsverschleiß wurde als Masseverlust ermittelt. In 
Abbildung 2 sind exemplarisch die Ergebnisse der durchgeführten Untersuchun-
gen gemäß Tabelle 1 zu sehen. 
 
Abbildung 2: Experimentell ermittelte Verschleiß-Zeit-Verläufe (Versuche Nr. 1 bis Nr. 6 
gemäß Tabelle 1) 
Die Ergebnisse der Versuche zeigen, dass die ermittelten Kurven der Ver-
schleiß-Zeit-Verläufe stetig sind. Der Betonverschleiß ist umso größer, je größer 
das Gesteinskorn des Verschleißstoffes ist. Des Weiteren ist der ermittelte Be-
tonabtrag an den zylinderförmigen Prüfkörpern i. d. R. höher als bei den würfel-
förmigen Körpern.  
Abbildung 3 zeigt exemplarisch Fotos von würfelförmigen Prüfkörpern, die bis 
zu 22 Stunden einer hydroabrasiven Beanspruchung ausgesetzt waren. Es ist zu 
erkennen, dass nach der ersten Stunde der Verschleißbeanspruchung die 
randnahe Zementschicht abgetragen wurde und die Gesteinskörnung zum Vor-
schein kommt. Am Ende des Verschleißversuches (22. Stunde) war der Zement-
stein zwischen der Gesteinskörnung derart abgetragen, dass einzelne Körner aus 
dem Verbund herausgelöst wurden. Anhand dieser Ergebnisse konnte sicherge-
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stellt werden, dass der beim Hydroabrasionsverschleiß von Betonoberflächen 
auftretende Schädigungsmechanismus mit der entwickelten Prüfvorrichtung 
wirklichkeitsnah abgebildet werden kann. 
0. Stunde (Start) 1. Stunde 10. Stunde 22. Stunde (Ende) 
Abbildung 3: Betonabtrag an würfelförmigen Prüfkörpern (Versuch Nr. 3 gemäß Tabelle 1) 
Die nachfolgende Abbildung 4 zeigt beispielhaft die Ergebnisse der Wiederho-
lungsversuche (3 identische Versuche) zur Überprüfung der Reproduzierbarkeit 
des Hydroabrasionsverschleißes.  
 
Abbildung 4: Verschleiß-Zeit-Verläufe der Versuche Nr. 7 bis Nr. 9 gemäß Tabelle 1 
(Wiederholungsversuche) 
Wie in Abbildung 4 zu erkennen ist, sind drei nahezu identische Verschleiß-
Zeit-Verläufe zu verzeichnen, so dass die vorliegenden geringen Unterschiede 
hinsichtlich des gemessenen Betonabtrags lediglich auf natürliche Streuungen 
zurückzuführen sind. Diese Hypothese wurde mittels geeigneten statistischen 
Testmethoden bestätigt, u. a. mittels Varianzanalyse, siehe dazu Sachs & 
Hedderich (2006). Eine Analoge Vorgehensweise wurde bei den Versuchen zur 
Lageprüfung durchgeführt (Versuch Nr. 10). 
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2.3 Schlussfolgerungen aus den Voruntersuchungen 
Im Ergebnis der Vorversuche kann festgehalten werden, dass die Verschleißver-
suche mit den zylindrischen Prüfkörpern in Verbindung mit dem Verschleißstoff 
aus Quarz, bestehend aus den Fraktionen 2/4 mm, 4/8 mm und 8/16 mm, die ge-
ringsten Streuungen hinsichtlich des zu ermittelten Betonabtrags aufwiesen. Des 
Weiteren hat die statistische Überprüfung der einzelnen Versuchsergebnisse ge-
zeigt, dass die aufgetretenen Unterschiede bezüglich des gemessenen Betonab-
trags lediglich auf natürliche Streuungen zurückzuführen sind und keine statisti-
sche Signifikanz aufweisen. 
3 Identifizierung verschleißrelevanter Betonkennwerte 
Zur Identifizierung der verschleißrelevanten Betonkennwerte wurden an typi-
schen Wasserbaubetonen unter Verwendung der entwickelten Prüfvorrichtung 
umfangreiche Verschleißversuche durchgeführt. Parallel dazu wurden entspre-
chende Festbetonuntersuchungen an den hergestellten Betonen vorgenommen. 
Mittels multivariater statistischer Analysemethoden wurden diejenigen Beton-
kennwerte ermittelt, die mit dem gemessenen Betonabtrag am besten korrelier-
ten. 
3.1 Betonzusammensetzung 
Für die Ermittlung der maßgebenden Kennwerte wurden Proben aus Portland-
zementbeton (CEM I 32,5 R) und Hochofenzementbeton (CEM III/B 32,5 R) 
verwendet. Die Betone wurden mit Wasserzementwerten von 0,35 bis 0,65 her-
gestellt. Des Weiteren wurden fünf unterschiedliche Sieblinien A16, A16SP 
(SP: mit gebrochenem Korn), A32, B16 und U16 eingesetzt. Darüber hinaus 
wurde bei der Betonherstellung einerseits das Leimvolumen konstant gehalten, 
andererseits wurde es variiert. Die Herstellung umfasste schließlich 36 ausge-
wählte Betone für die durchzuführenden Verschleiß- und Festbetonuntersuchun-
gen. 
3.2 Experimentelle Untersuchungen (Hauptuntersuchungen) 
Die Verschleißversuche wurden unter den im Punkt 2.1 genannten Randbedin-
gungen durchgeführt. Die Versuchsdauer betrug wiederum 22 Stunden. Die Be-
anspruchungsenergie ergab sich zu etwa 3900 J/m3. Bei den zylinderförmigen 
Verschleißprüfkörpern wurde der Masseverlust in Gramm ermittelt. Zu den un-
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tersuchten Betonkennwerten gehörten u. a. Druck-, Biegezug-, Spaltzug- und 
Haftzugfestigkeit, Schmidt-Hammer-Kennwert, statischer und dynamischer 
Elastizitätsmodul, Bruchenergie sowie diverse Porenstrukturkennwerte. 
3.3 Statistische Untersuchungen 
Abbildung 5 zeigt exemplarisch ein Ergebnis der multivariaten Analysen hin-
sichtlich der untersuchten Betone, siehe hierzu R Development Core Team 
(2007) sowie Sachs & Hedderich (2006). Hierbei wurde u. a. die Methode der 
Kovarianzanalyse angewandt, um den Einfluss metrischer (z. B. Druckfestig-
keit) und kategorialer (z. B. Zusammensetzung der Gesteinskörnung oder Ze-
mentart) Kovariablen zu berücksichtigen. 
 
Abbildung 5: Betonabtrag in Anhängigkeit von der Gesteinskörnung (siehe Boxplot links); 
Betonabtrag in Abhängigkeit von der Druckfestigkeit und von der Gesteins-
körnung (siehe lineare Regression rechts; sr: sandreich, sa: sandarm) 
Eine zentrale Einflussgröße auf den Verschleißwiderstand von Beton ist die Zu-
sammensetzung des Gesteinskörnungsgemischs, siehe Bild 5 (links). Im Gegen-
satz zu sandarmen Betonen (sa) weisen sandreiche Betone (sr) bei gleicher 
Druckfestigkeit einen höheren Betonabtrag auf, siehe Abbildung 5 (rechts). An-
hand der Kovarianzanalyse wurde deutlich, dass die untersuchten kategorialen 
Kovariablen einen signifikanten Einfluss auf den Betonverschleiß ausüben, der 
entsprechend bei der statistischen Modellierung berücksichtigt werden musste. 
Im Rahmen der statistischen Analysen wurden daher vorhandene Interaktionen 
zwischen metrischen und kategorialen Variablen in Form von Interaktionster-
men berücksichtigt. 
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3.4 Schlussfolgerungen aus den Hauptuntersuchungen 
Das Produkt aus Betondruckfestigkeit und dynamischem Elastizitätsmodul bil-
det einen neuen Materialkennwert Mk, siehe Gleichung (1).  
Mk = fcm · dyn EL (1) 
Die Spannweite des Materialkennwerts Mk reicht von 0,7·106·N2/mm4 bis 
2,6 ·106·N2/mm4. Unter Verwendung des identifizierten Materialkennwertes Mk 
kann eine wirklichkeitsnahe Beurteilung bezüglich der Verschleißwiderstands-
fähigkeit von Beton durchgeführt werden. Weiterhin wurde mit diesem 
Kennwert eine solide Grundlage für eine wirklichkeitsnahe Schädigungsmodel-
lierung geschaffen. 
4 Schädigungsmodell zur Beschreibung des 
Hydroabrasionsverschleißes 
Im Nachfolgenden wird das entwickelte Modell zur Beschreibung des zeitab-
hängigen Schädigungsfortschritts für verschleißbeanspruchte Betonoberflächen 
aufgezeigt. Die Grundlagen zur Modellbildung lieferten die im vorangegange-
nen Kapitel 3 dargestellten Ergebnisse der experimentellen und theoretischen 
Untersuchungen. Unter Verwendung dieser Versuchsdaten konnte ein empiri-
sches Schädigungsmodell hergeleitet werden, das die maßgebenden Parameter 
aus Beanspruchungsdauer und -energie sowie Materialwiderstand beinhaltet, 
siehe Gleichung (2). 
( )m eff effB
B k
1 AS t t
M
Γ
= ⋅ ⋅ ⋅ τ
ρ  (2) 
Sm(teff) effektiver tiefenbezogener zeitabhängiger Betonabtrag [dm] 
ρB Betonrohdichte [g/dm3] 
Mk Materialkennwert 106[N2/mm4] 
Γ Regressionskoeffizient [-]; (hier: 0,42) 
A, |B| Regressionskoeffizienten [-] in Anhängigkeit von der Energie E 
teff effektive Beanspruchungsdauer pro Jahr [h] 
τ Faktor [-] zur Berücksichtigung des Anprallwinkels α 
 
Mit Hilfe des Modells gemäß Gl. (2) kann der bei Hydroabrasionsverschleiß 
auftretende Schädigungsfortschritt an Betonoberflächen im Wasserbau rechne-
risch ermittelt werden. Somit kann in Erweiterung zum deskriptiven Bemes-
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sungskonzept, wie es u. a. in der DIN EN 206-1 (2001) und in der DIN 1045-2 
(2008) verankert ist, ein Performancekonzept zur Quantifizierung der Dauerhaf-
tigkeit verschleißbeanspruchter Betonbauteile im Wasserbau realisiert werden. 
Wird dieses Schädigungsmodell in ein wahrscheinlichkeitstheoretisches Kon-
zept eingebettet, ist die Voraussetzung zur Durchführung probabilistischer Le-
bensdauerprognosen gegeben, siehe hierzu fib Bulletin 34 (2006). Eine wesentli-
che Voraussetzung hierfür ist, dass sämtliche Modellparameter in Gl. (2) hin-
sichtlich ihrer statistischen Kennwerte (u. a. Mittelwert, Variationskoeffizient, 
Art der Verteilungsfunktion) bekannt sind. Systematische Untersuchungen an 
wasserbaulichen Anlagen zur Kennwertermittlung (u. a. Feststoffgehalt, An-
prallwinkel) im Hinblick auf die Hydroabrasionsbeanspruchung wurden bislang 
nur unzureichend durchgeführt, siehe z. B. Jacobs et al. (2001). 
5 Schlussbemerkungen 
In diesem Beitrag wurden experimentelle und analytische Untersuchungen zum 
Verschleißverhalten von Betonoberflächen wasserbaulicher Anlagen unter 
hydroabrasiver Beanspruchung vorgestellt. Sie dienten der Entwicklung einer 
neuen Verschleißprüfvorrichtung (Karlsruher Verschleißtrommel) zur wirklich-
keitsnahen Simulation des Hydroabrasionsverschleißes und zur Identifizierung 
der verschleißrelevanten Materialkennwerte.  
Auf der Basis der Ergebnisse der experimentellen und analytischen Untersu-
chungen wurde ein Schädigungsmodell zur Beschreibung des zeitabhängigen 
Schädigungsfortschritts für verschleißbeanspruchte Betonoberflächen erarbeitet. 
Unter Anwendung dieses Modells sowie der Kenntnis der (statistisch aufbereite-
ten) Modellparameter können probabilistische Lebensdauerprognosen unter An-
gabe von grenzzustandsbezogenen Versagenswahrscheinlichkeiten für ver-
schleißbeanspruchte Betonoberflächen im Wasserbau durchgeführt werden. 
Weiterführende Forschungstätigkeiten auf dem Gebiet des 
Hydroabrasionsverschleißes von Betonoberflächen im Wasserbau sind aufgrund 
der vorgestellten Komplexität dieser Thematik unerlässlich. 
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Hydroabrasion von Beton im Verkehrswasserbau - 
Einwirkung und Betonwiderstand 
Frank Spörel 
 
Im Bereich des Verkehrswasserbaus werden Betonoberflächen durch 
Hydroabrasion in unterschiedlicher Intensität beansprucht (z. B. Tosbecken, 
Wehrrücken). Eine Beschreibung der Einwirkung durch und des Betonwiderstan-
des gegenüber Hydroabrasion ist im derzeitigen Regelwerk der EN 206-1 nicht 
und im nationalen Anwendungsdokument der DIN 1045-2 nur ansatzweise enthal-
ten. Auch im wasserbauspezifischen Regelwerk der ZTV-W LB 215 für den Neu-
bau bzw. LB 219 für die Instandsetzung ist offen, inwiefern die Hydroabrasion 
angemessen beschrieben ist. Bei der Bundesanstalt für Wasserbau in Karlsruhe 
wurde ein Forschungsvorhaben eingerichtet, in dem in Zusammenarbeit mit For-
schungspartnern das Ziel verfolgt wird, angemessene Anforderungen an Beton-
ausgangsstoffe und –zusammensetzungen zur Sicherstellung eines hinreichenden 
Widerstandes gegenüber Hydroabrasion zu erarbeiten. Bestandteil ist weiterhin 
die Erarbeitung einer Klassifizierung analog zur Expositionsklassensystematik der 
DIN 1045-2 für die Hydroabrasionsbeanspruchung. 
Stichworte:  Beton, Hydroabrasion, Einwirkung, Widerstand 
1 Ausgangssituation 
Im Bereich des Verkehrswasserbaus werden Betonoberflächen durch 
Hydroabrasion in unterschiedlicher Ausprägung beansprucht (Tosbecken, Wehr-
rücken, Sparbeckenzuläufe, Schleusensohlen, Schleusenkammerwände). Ein 
Verschleiß der Betonoberflächen erfolgt bei der Hydroabrasion durch die im 
Wasser mitgeführten Feststoffe, die eine kombinierte schleifende und stoßende 
Beanspruchung auf die Betonoberflächen ausüben können. Der Grad der Bean-
spruchung wird unter anderem durch die Fließgeschwindigkeit des Wassers und 
durch Anteil, Härte, Form und Größe der Feststoffe im Wasser beeinflusst. Ist 
die zu erwartende Beanspruchung von Betonbauteilen nicht bekannt und wird 
eine Betonzusammensetzung gewählt, die der tatsächlichen Beanspruchung kei-
nen ausreichenden Widerstand entgegensetzt, ist bei ungeeigneten Randbedin-
gungen durch die hydroabrasive Beanspruchungen ein Abtrag des Betons mög-
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lich. Entstehende Schadstellen bieten weitere Angriffsflächen für die 
Hydroabrasion und können lokal die Strömungsverhältnisse ungünstig beein-
flussen. Ausprägungen von Schadensbildern können beispielsweise ACI 
Committee 210 (1987), Hallauer (1998), Jacobs (2001) entnommen werden. Ein 
weiteres aktuelles Beispiel im Wehrfeld einer Wehranlage zeigt Abbildung 1. 
Der großflächige Betonabtrag beträgt dort lokal etwa 30 bis 40 cm. 
 
Abbildung 1: Abrasionsschäden in einem Wehrfeld 
Ist eine Instandsetzung erforderlich, sind neben den entstehenden Kosten in der 
Regel Einschränkungen des Betriebs der Wasserbauwerke zu erwarten. Um dies 
auch für den großen Bestand der alten Wasserbauwerke künftig in Grenzen zu 
halten, müssen für die Instandsetzungssysteme vergleichbare Maßgaben, mögli-
cherweise ergänzt durch konstruktive Maßnahmen, wie für einen Neubau gelten, 
um für die Restnutzungsdauern den Instandsetzungsaufwand zu minimieren. 
2 Fragestellungen bei Neubau und Instandsetzung 
Auf europäischer Ebene wird der Verschleißwiderstand im Regelwerk der EN 
206-1 nicht gesondert behandelt. Im nationalen Anwendungsdokument der DIN 
1045-2 wird zur Beschreibung der Intensität der mechanischen Verschleißbean-
spruchung eine Expositionsklasseneinteilung XM1 bis XM3 vorgenommen. 
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Diese wurde bei der Erarbeitung der Zusätzlichen Technischen Vertragsbedin-
gungen - Wasserbau für Wasserbauwerke aus Beton- und Stahlbeton (ZTV-W 
LB 215) bzw. für Schutz und Instandsetzung der Betonbauteilen von Wasser-
bauwerken (ZTV-W LB 219, Ausgabe 2004) übernommen. Tabelle 1 enthält 
einen Auszug der ZTV-W LB 215, Ausgabe 2004, mit wasserbauspezifischen 
Beispielen, bei denen eine unterschiedliche Intensität der mechanischen Bean-
spruchung vorherrschen kann. 
Tabelle 1 Expositionsklassen zur mechanischen Verschleißbeanspruchung von Beton 
mit wasserbauspezifischen Beispielen (ZTV-W LB 215, 2004). 
Betonkorrosion durch Verschleißbeanspruchung 
Klasse Beschreibung Wasserbauspezifische Beispiele 
1 2 3 
XM1 mäßige Verschleißbe-anspruchung 
Flächen mit Beanspruchung durch Schiffsreibung 
(z. B. Schleusenkammerwände oberhalb UW-1,0 
m), Flächen mit mäßiger Geschiebefracht und mä-
ßiger Strömungsgeschwindigkeit, häufig befahrene 
horizontale Verkehrsflächen (z. B. bei Güterum-
schlag), Eisgang 
XM2 starke Verschleißbe-anspruchung 
Wehrrücken und Tosbecken mit mäßiger Geschie-
befracht und hoher Strömungsgeschwindigkeit 
XM3 sehr starke Ver-schleißbeanspruchung 
Tosbecken mit starker Geschiebefracht und hoher 
Strömungsgeschwindigkeit 
Inwiefern die im Wesentlichen aus Verkehr herrührende Expositionsklassensys-
tematik der DIN 1045-2 auch die Hydroabrasion angemessen beschreibt, ist un-
gewiss. Die Beschreibung der Geschiebefracht und der Strömungsgeschwindig-
keit anhand der Beispiele in Spalte 3 lassen Interpretationsspielraum offen. 
Bei der Planung von Neubau und Instandsetzung von Wasserbauwerken nach 
ZTV-W LB 215 bzw. LB 219 erfolgt eine Festlegung von Expositionsklassen 
zur Bestimmung der Anforderungen an den Beton. Aufgrund von Unsicherhei-
ten der ausschreibenden Stellen für Bauteile, bei denen eine 
Hydroabrasionsbeanspruchung erwartet wird, werden dort häufig eher auf der 
sicheren Seite liegende Expositionsklassen gewählt. Diese daraus resultierenden 
erhöhten Anforderungen an die Betonzusammensetzung können nachteilig im 
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Hinblick auf andere zu beachtende Betoneigenschaften und Randbedingungen 
sein. 
Weiterhin ist auf der Widerstandsseite unklar, ob die mit den Expositionsklassen 
XM1 bis XM3 verbundenen Anforderungen an die Betonzusammensetzung 
bzw. Betoneigenschaften auch für die Beanspruchung durch Hydroabrasion an-
gemessen sind. Eine Überprüfung und ggf. Anpassung bzw. Präzisierung der 
Regelungen ist daher erforderlich.  
Der Betonoberfläche kommt eine wichtige Bedeutung zu, da die Beanspruchung 
stets von der Oberfläche her stattfindet. Zu maßgebenden Kennwerten, die den 
Widerstand beeinflussen, sind in der Literatur verschiedene Angaben zu finden. 
Eine wesentliche Bedeutung wird der Druckfestigkeit, der Biegezugfestigkeit, 
der Bruchenergie oder dem dynamischen E-Modul in Kombination mit der 
Druckfestigkeit beigemessen (Bania (1989), Jacobs (2001), Vogel (2009)). Der 
Betonwiderstand hängt auch von der Härte, Größe und Zusammensetzung der 
Gesteinskörnung, des Verbundes zwischen Korn und Zementsteinmatrix sowie 
von der Beschaffenheit der Matrix ab (Haroske (1998), Jacobs (2001)). Eben-
falls werden Untersuchungen zu positiven Effekten durch Zugabe von Stahlfa-
sern, Polypropylenfasern oder Gummigranulat beschrieben (Kryzanowski 
(2009)). Weiterhin wird darauf hingewiesen, dass bei vorwiegend schleifender 
Belastung eher härtere Werkstoffe vorteilhaft sind, während bei stoßender Be-
lastung eine dadurch erhöhte Sprödigkeit nachteilig sein kann (Jacobs 2001). 
Diese vielfältigen Hinweise zeigen auf, dass für die Konzeption von Betonen für 
Hydroabrasionsbeanspruchung neben der Kenntnis der Beanspruchung auch 
noch Fragen im Hinblick auf die wesentlichen Betoneigenschaften offen sind, 
um die im Verkehrswasserbau vorgesehene Nutzungsdauer von 100 Jahren si-
cherstellen zu können. 
Neben deskriptiven Regelungen zur Sicherstellung eines ausreichenden Wider-
stands gegenüber Hydroabrasion kann auch über Performance-Ansätze die 
Gleichwertigkeit der Betoneigenschaften nachgewiesen werden. Prüfverfahren 
sind auch die Grundlage für die Erkenntnisse zu den oben genannten Einfluss-
größen auf den Betonwiderstand. Wichtig ist, dass in einem Prüfverfahren die 
maßgeblichen Beanspruchungen abgebildet werden. Eine ausführliche Übersicht 
zu unterschiedlichen Verschleißprüfeinrichtungen enthält Jacobs (2001). Aus-
sichtsreiche Untersuchungsmethoden basieren derzeit auf der Verschleißprüfme-
thode nach Bania (1989), da bei dieser sowohl eine stoßende als auch eine 
schleifende Beanspruchung abgebildet wird. Weiterentwicklungen dieser Prüf-
einrichtung werden in Haroske (1998) und Vogel (2009) beschrieben. In Jacobs 
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(2001) wurde ein Abgleich des Verfahrens nach Haroske (1998) mit dem Ver-
schleiß an Versuchsflächen in einem Geschiebeumleitstollen durchgeführt und 
ein tendenzieller Zusammenhang festgestellt. In der BAW wurde in der Vergan-
genheit die Unterwassermethode nach ASTM C1138M (2010) zur Untersuchung 
des Widerstands gegenüber Hydroabrasion verwendet. Diese Methode wurde 
auch durch Kryzanowski (2009) in Verbindung mit Untersuchungen an Probe-
flächen in einem Tosbecken eingesetzt. Bei hohem Betonalter bei Versuchsbe-
ginn konnte eine zufriedenstellende Korrelation zu dem Verhalten von Probeflä-
chen festgestellt werden. Helbig (2007) verweist auf Betonuntersuchungen mit 
einer Versuchseinrichtung in Anlehnung an das Prüfgerät zur Bestimmung der 
Abriebbeständigkeit von Geotextilien nach RPG (1994). 
Ein standardisiertes Prüfverfahren mit festgeschriebenen Abnahmekriterien, mit 
welchem die Hydroabrasionsbeanspruchung zufrieden stellend abgebildet wer-
den kann, existiert derzeit nicht. 
3 Untersuchungsziel 
Aus den Fragestellungen und den vorhandenen Grundlagen ergeben sich die drei 
wesentliche Ziele hinsichtlich der Beschreibung der Einwirkungs- und Wider-
standsseite für den Bereich der Hydroabrasion: 
a) Erarbeitung einer Klassifizierung analog zur Expositionsklassensystematik 
für die Hydroabrasionsbeanspruchung in Zusammenarbeit mit der TU Dres-
den. 
− Berücksichtigung vorliegender Erfahrungen der WSV 
− Durchführung von Messungen an Bauwerken 
− Definition von Abrasionsregimen für bestimmte Bauteilgruppen 
− Ableitung von Hydroabrasionklassen 
b) Bewertung von Performance-Prüfverfahren hinsichtlich deren Eignung zur 
Beurteilung wasserbaurelevanter Schädigungsmechanismen durch 
Hydroabrasion 
c) Erarbeitung von Anforderungen an Betonausgangsstoffe und Betonzusam-
mensetzungen zur Sicherstellung eines hinreichenden Betonwiderstandes 
gegenüber Hydroabrasion 
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Die Erarbeitung von Schritt a) erfolgt derzeit mit einem Vorlauf zu den Schritten 
b) und c) in Zusammenarbeit mit der TU Dresden/Prof. Stamm. Eine weitere 
Zusammenarbeit insbesondere zu Schritt c) ist mit dem KIT/Prof. Müller vorge-
sehen. 
Bei Schritt b) sollen die Verfahren nach ASTM C1138M (2010), die Verschleiß-
trommel auf Grundlage von Bania (1989) in der Modifikation von Vogel (2009) 
sowie eine Plattenabrasionstrommel in Anlehnung an das Prüfgerät zur Bestim-
mung der Abriebbeständigkeit von Geotextilien nach RPG (1994) Berücksichti-
gung finden. Abbildung 2 gibt einen Überblick über die Prüfeinrichtungen. 
   
Abbildung 2: Links: Verschleißtrommel nach Bania (1989) und Vogel (2009), mittig: 
Plattenabrasionstrommel, rechts: Prüfeinrichtung nach ASTM C1138M (2010) 
Im Anschluss sollen auf Basis der Schritte a) und b) die Untersuchungen von 
Schritt c) durchgeführt werden. Ziel ist es, die Erkenntnisse künftig im Regel-
werk der ZTV-W auf geeignete Weise zu verankern. 
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Hydroabrasiver Verschleiß an Wasserbauwerken – 
Ursachen, Mechanismen, Prognose 
Claudia Bellmann,  
Ulf Helbig, Viktor Mechtcherine, Hans-B. Horlacher, Jürgen Stamm 
 
Von feststoffhaltigem Wasser beaufschlagte Betonoberflächen von Wasserbau-
werken zeigen nach entsprechender Zeitdauer einen erheblichen, sowohl bau-
werksgefährdenden (z. B. Bewehrungsfreilegung) als auch hydraulisch wirksamen 
(z. B. ungünstige Erhöhung der Rauheit) Oberflächenverschleiß, der bis zu 70 % 
aller Schäden ausmachen kann. Ursache hierfür ist der Oberflächenkontakt zwi-
schen fließendem Wasser in Kombination mit transportierten Feststoffen und dem 
Beton. Vor allem wasserbauliche Konstruktionen, die hohen Fließgeschwindig-
keiten und / oder hohen Feststofffrachten ausgesetzt sind, weisen deutlich diese 
Verschleißerscheinungen auf, welche die Dauerhaftigkeit, Gebrauchstauglichkeit 
und auch die Tragfähigkeit der Konstruktion einschränken. Durch die bewegten 
Feststoffe wird in die Betonoberflächen kinetische Energie eingetragen, die zu ei-
ner oberflächennahen Gefügeschädigung in Form von Mikrorissen führt. Bei fort-
gesetztem Energieeintrag schreitet die Rissbildung voran mit der Folge der Ablö-
sung und Abplatzung von Betonbestandteilen aus der Oberfläche. 
In einem aktuellen DFG-Forschungsprojekt sind die hydraulischen Ursachen so-
wie die Abhängigkeiten und Korrelationen zwischen dem makroskopischen 
Hydroabrasionsverhalten des Betons und den Mikrorissentwicklungen im Beton-
gefüge der wasserbaulichen Konstruktionsbetone untersucht worden. Die Durch-
führung der Experimente zur Hydroabrasion erfolgte dabei unter Variierung des 
Abrasionsregimes, der Betonzusammensetzung und des Schädigungsgrades. Wei-
terführend fanden eingehende Untersuchungen zur Werkstoffcharakterisierung (z. 
B. das Analyseverfahren an Dünnschliffpräparaten) statt, mit denen Änderungen 
der Gefügestruktur des Betons unter besonderer Berücksichtigung der Rissent-
wicklung erfasst werden konnten. Auf Basis der gesammelten experimentellen 
Ergebnisse wurde ein vorhandenes Abrasionsprognosemodell mit einbezogen und 
ein Konzept zur Beurteilung bzw. Empfehlung wesentlicher baustofflicher Para-
meter für Wasserbauwerke aus Beton erarbeitet. Die Zusammenhänge werden in 
ein erweitertes Abrasionsmodell implementiert, das ausgehend von hydraulischen 
Randbedingungen und baustofflichen Parametern, quantitative Prognosen des 
Oberflächenverschleißes bzw. des Abrasionswiderstandes des eingesetzten Betons 
ermöglicht. 
Stichworte:  Dauerhaftigkeit, Hydroabrasion, Mikroskopie, Gefügemorphologie 




Von Wasser überströmte Betonflächen von Wasserbauwerken zeigen nach ent-
sprechender Beaufschlagungsdauer einen deutlichen Oberflächenverschleiß. 
Dabei treten nicht nur bauwerksgefährdende Schädigungen auf, wie beispiels-
weise eine Freilegung der Bewehrung, sondern auch ungünstige Erhöhungen der 
Oberflächenrauheit, wodurch die hydraulische Funktion der Bauwerke erheblich 
beeinflusst wird. Der Oberflächenabrieb ist eine Folge der Hydroabrasion und 
basiert auf der Wechselwirkung zwischen Betonrandzone und und fließendem 
Wasser mit den darin transportierten Feststoffanteilen. In der Form des Zusam-
menspiels aus gleitenden, rollenden und stoßenden Beanspruchungskollektiven 
stellt die Hydroabrasion einen komplexen Vorgang dar. 
Das Schadensbild infolge hydroabrasiver Beanspruchung wird durch eine Viel-
zahl von Einflussfaktoren bestimmt. Die Intensität und der Energieeintrag, die 
Anström- und Anprallrichtung sowie die zeitliche Dauer des Abrasionsver-
schleißes definieren hauptsächlich den Charakter eines Abrasions-
regimes (Helbig et al. (2012)). Auf der Seite der Einwirkung fallen vor allem die 
Fließverhältnisse, die Beanspruchungsdauer sowie die Geometrie und Härte 
bzw. Festigkeit des Abrasivstoffes ins Gewicht. Hierbei lassen sich die nachfol-
genden Abhängigkeiten aus den Ergebnissen aktueller Forschungsarbeiten ablei-
ten: 
− je größer die eingetragene kinetische Energie auf das Bauwerk ist, desto grö-
ßer sind die erodierende Wirkung und der Abtrag (ΔsH) (Haroske (1998), 
Helbig et al. (2005), Hunkeler et al. (2001)); 
− der Gehalt der kinetischen Energie steigt mit zunehmender Fließgeschwin-
digkeit (v) und zunehmender Feststoffmasse (m) (Zanke (1982)); 
− die Masse und der Größtkorndurchmesser (dmax) der transportierten Partikel 
vergrößern sich mit zunehmender Fließgeschwindigkeit (Haroske (1998), 
Bania (1989), Jacobs et al. (2001)); 
− der Abrieb (ΔsH) verstärkt sich durch eine größere Härte (σ0) und kantigere 
Form des Abrasivgutes (Haroske (1998), Offermann et al. (2003)); 
− der Anström-/Anprallwinkel (θ) des Wasser-Feststoff-Gemisches beeinflus-
sen die Höhe des Verschleißes (ΔsH) (Haroske (1998), Bania (1989)). 
Auf der Seite des Widerstands sind vor allem die Betoneigenschaften maßgeb-
lich. Als Widerstandsparameter eines Betons gegenüber einer Verschleißbean-
spruchung spielen der Wasser-Zement-Wert, die Betonzusammensetzung, die 
Art und Größe der Gesteinskörnung sowie die oberflächennahen Matrix- und 
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Verbundeigenschaften eine wesentliche Rolle. Obwohl schon einige experimen-
telle Parameterstudien zur Hydroabrasion von Beton durchgeführt wurden, sind 
selbst in der fachübergreifenden Literatur nur wenige detaillierte Angaben hin-
sichtlich der Korrelation von Abrasionsverschleiß und gefügemorphologischen 
Gegebenheiten im Beton zu finden. 
Dieser Aufsatz stellt deshalb eine Methodik vor zur Identifizierung der mikro-
strukturellen Änderungen in der Betonrandzone, welche dem 
Hydroabrasionsverschleiß ausgesetzt ist. Die präsentierten Ergebnisse wurden 
im Rahmen eines von den Autoren bearbeiteten DFG-Forschungsprojektes ge-
wonnen, bei dem die ursächlichen Zusammenhänge zwischen dem makroskopi-
schen Hydroabrasionsverhalten des Betons und den Mikrorissentwicklungen im 
Betongefüge der wasserbaulichen Konstruktionsbetone im Fokus standen. Die 
Auswirkungen verschiedener Hydroabrasionsarten auf das Abrasionsverhalten 
von Betonen unterschiedlicher Zusammensetzung wurden mit Hilfe einer 
Abrasionstrommel studiert, wobei verschiedene Methoden der Schadenscharak-
terisierung zum Einsatz kamen. Es wurden sowohl die Art und Größe des Zu-
schlagstoffes variiert als auch eine mikrostrukturelle Vorschädigung des Betons 
durch Frost-Tau-Wechselzyklen berücksichtigt. In diesem Artikel können nur 
einige ausgewählte Ergebnisse gezeigt werden. 
Eine detaillierte Darstellung und Ergebnisdiskussion folgen demnächst in Form 
von Zeitschriftbeiträgen, die sich derzeitig noch in Vorbereitung befinden. 
2 Experimentelles Untersuchungsprogramm 
2.1 Versuchsverfahren 
Für die Nachbildung von hydroabrasiven Einwirkungen und Erfassung deren 
Auswirkungen auf Beton wurde am Institut für Wasserbau und Technische 
Hydromechanik der Technischen Universität Dresden eine Experimentieranord-
nung genutzt, bei der plattenförmige Probekörper in einer zeitgerafften Ver-
suchsdurchführung mit definierten, flächigen abrasiven Beaufschlagungen der 
Oberflächen belastet werden können. Kernstück des Versuchsaufbaues ist eine 
Abrasionstrommel. Diese besteht aus einem achteckigen, horizontal gelagerten 
Trommelkörper, der durch eine PC-programmierbare Antriebseinheit gesteuert 
wird, siehe Abbildung 1. In der Trommel können bis zu 8 plattenförmige Probe-
körper mit Abmessungen von maximal 350 mm x 350 mm sowohl im Trocken- 
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als auch im Nassversuch unter konstanten Umgebungstemperaturen (Klimatisie-
rung) abrasiv beaufschlagt werden. 
a)  b)  
Abbildung 1: a) Schematischer Aufbau und b) Ansicht der Abrasionstrommel 
Es wurden drei Belastungsregime untersucht, in denen Beanspruchungen nach-
gebildet wurden, welche sich an Fließ- und Feststoffverhältnissen von Ober- (I), 
Mittel- (II) und Unterläufen (III) in einem Fließgewässer orientierten. Dazu 
wurden die Rotationsgeschwindigkeiten der Abrasionstrommel der entsprechen-
den, typischen Fließgeschwindigkeit sowie die Kornabstufungen des 
Abrasivgutes angepasst. Die gewählten Sieblinien ähnelten repräsentativen Bei-
spielproben von Elbe, Nieder- bzw. Oberrhein (DVWK (1988)). Da eigene Ver-
suche deutlich zeigten, dass der Eigenverschleiß von Naturmaterial (z. B. Kies) 
sehr hoch ist, kamen gehärtete Stahlkugeln mit einer Einheitsmasse von 10 kg 
zum Einsatz. Das Verhältnis von Abrasivgut zu Wasser wurde in Anlehnung an 
die Versuche von Haroske (1998) mit 1:1 gewählt, so dass der Trommel jeweils 
10 kg Stahlkugelgemisch und 10 Liter Wasser beigefügt wurden. 
Für die nachfolgende Darstellung beschränken sich die Autoren auf die Darstel-
lung der Versuchsergebnisse aus den Regimen (I) und (III). 
2.2 Betonzusammensetzung 
In diesem Aufsatz werden vier Betonmischungen betrachtet, die nach dem Stand 
der Technik den Anforderungen gegenüber starken Verschleißbeanspruchungen 
während der Nutzungsdauer gemäß DIN 1045 (2008) bzw. ZTV-W 215 (2004) 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











genügen. Die Zuschlag- und Vorschädigungscharakteristik der untersuchten Be-
tone sind in Tabelle 1 dargestellt. Der Mischungsentwurf erfolgte nach der übli-
chen Methode. Als Bindemittel kam für alle Betone ein schnell erhärtender Port-
landzement CEM I 32,5 R zum Einsatz. Bei allen zu untersuchenden Betonen 
bestand die feine Gesteinskörnung aus Quarzsand. Die maßgeblichen Variati-
onsparameter bei der Betonzusammensetzung waren die Art und Größe der gro-
ben Gesteinskörnung (vgl. Tabelle 1). Es wurden Basalt in gebrochener Form 
(Betone 1, 2 und 3) und Quarz als Kies (Betone 4 und 5) mit einer maximalen 
Korngröße von 8 mm bzw. 16 mm für die groben Gesteinskörnungen verwendet. 
Tabelle 1 Zuschlag- und Vorschädigungscharakteristik der verwendeten Betone 
 Frostvor-schädigung 









Beton 1  x    
Beton 2 x x    
Beton 3  x x   
Beton 4    x  
Beton 5    x x 
Zusätzlich wurde eine der Betonmischungen (Beton 2, vgl. Tabelle 1) durch 56 
Frost-Tau-Wechselzyklen einer Gefügeschädigung unterzogen, welche vor dem 
Beginn der Abrasionsbeanspruchung stattfand. 
Mit jeder der vier Betonzusammensetzungen wurden 12 Platten mit den Abmes-
sungen L x B x H = 300 x 300 x 50 mm³ hergestellt. Die Plattenhöhe von 50 mm 
ergab sich dabei aus der Festlegung des Größtkorns von maximal 16 mm. Somit 
entsprach die Stärke des Prüfkörpers mindestens dem Dreifachen des 
Größtkorndurchmessers. 
3 Experimentelle Ergebnisse 
3.1 Präzisionsmassewägung 
Die hydroabrasive Belastungsdauer betrug insgesamt 60.000 Umdrehungen. Die 
maximale Belastungszeit pro Platte ergibt sich im Oberlaufregime (Regime I) zu 
9 h und im Unterlaufregime (Regime III) zu 15,5 h. Nach Belastungsintervallen 
von absolut 5.000, 15.000, 30.000 und 60.000 Umdrehungen wurde im wasser-
gesättigten Zustand der Masseverlust der Betonplatten mittels einer Präzisions-
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massewägung dokumentiert. Dadurch ließ sich der Verschleiß infolge der 
hydroabrasiven Belastung charakterisieren. Die Wägung der Abrasionsplatten 
erfolgte stets im wassergesättigten Zustand und wurde erstmalig am Tag des 
Abrasionsbeginns als Nullmessung durchgeführt.Der durchschnittliche absolute 
Masseverlust der Platten für alle im Oberlaufregime geprüften Mischungen ist in 
Abbildung 2 für die jeweilige Anzahl an Abrasionszyklen dargestellt. 
Vergleicht man die Ergebnisse untereinander, so wird die Erwartung bestätigt, 
dass sowohl bei den Kies- als auch bei den Basaltmischungen die Verwendung 
des Größtkorndurchmessers von 16 mm im Vergleich zu den Mischungen mit 
dem kleineren Größtkorn (maximaler Korndurchmesser von 8 mm) zu einem 
wesentlich höheren Widerstand der Betone gegen die Abrasionsbelastung führt. 
Dieses Verhalten konnte auch in den beiden anderen untersuchten Belastungsre-
gimes beobachtet werden. 
 
Abbildung 2: Durchschnittlicher Masseverlust aller untersuchten Betone im Regime (I) 
Weiterhin wurde festgestellt, dass die vorangegangene Gefügeschädigung der 
Betonplatten durch die Frost-Tau-Beanspruchung zu einer zusätzlichen Reduzie-
rung ihrer Abrasionsbeständigkeit führt. Charakteristisch ist dabei für alle Mess-
reihen ein sehr guter linearer Zusammenhang zwischen der Beaufschlagungszeit 
und dem ermittelten Masseverlust. 
3.2 Lichtmikroskopische Untersuchungen 
Eine mikroskopische Analyse des geschädigten Betonmaterials soll Aufschluss 
geben, wie der Prozess des Materialverlustes durch hydroabrasive Belastung im 
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Detail in der Betonrandzone abläuft. Anhand der Betrachtung von harzgetränk-
ten Dünnschliffproben unter dem Lichtmikroskop erfolgte eine erste 
gefügemorphologische Zustandsanalyse. Abbildung 3 zeigt beispielhaft für die 
Betonmischung 4 (Quarz-Kies, Größtkorndurchmesser von 8 mm) das Gefüge 
der Betonrandzone einer Referenzplatte (a) und einer Platte (b), welche einer 
Dauerbelastung von 15,5 h (= 60.000 Umdrehungen) im Unterlaufregime (Re-
gime III) ausgesetzt war. Die helleren Bereiche geben Poren oder Risse an, in 
die das fluoreszierende Harz eindringen konnte, während die Quarze in dunkle-
ren Grautönen erscheinen. Der sonstige, stark unterbelichtete Bereich, stellt die 
Zementsteinmatrix dar. 
(a)  (b)   
Abbildung 3: Lichtmikroskopische Aufnahmen der Plattenoberfläche aus Beton 4, (a) vor 
der Verschleißbeanspruchung und (b) nach 15,5 h Dauerbelastung im Unter-
laufregime (Regime III) 
Die Referenzplatten wiesen bei der Betrachtung unter dem Lichtmikroskop kei-
ne Schädigungen auf. Intakte Zuschläge und ein intakter Verbund derer mit der 
Zementsteinmatrix sowie eine ebene Oberfläche waren charakteristisch für die 
ungeschädigten Proben. 
Betrachtet man das Betongefüge nach der hydroabrasiven Beaufschlagung, so 
zeigt sich ein anderes Bild. Es ist deutlich zu erkennen, dass die Oberfläche stark 
geschädigt ist, zum Teil können zertrümmerte Körner an der Oberfläche ausge-
macht werden, vgl. Abbildung 3 (b). Jedoch waren Risse, welche von der Ober-
fläche aus in die Tiefe gehen bzw. sich in der Matrix oder Kontaktzone bilden, 
kaum oder gar nicht zu finden. Zur Mikrorisserfassung war diese Betrachtungs-
methode auch nur bedingt geeignet, da die Größe von feinsten Mikrorissen mit 
üblichen Lichtmikroskopen nicht aufgelöst werden kann. 
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3.3 Korrelation und Prognose 
Zum Zwecke der Korrelation zwischen Versuch und Natur bzw. zur Prognose 
lässt sich für den gleichen Beton (con) und dessen Verschleißbeträge ΔsH zweier 
beliebiger Abrasionsregime R1 und R1+1 innerhalb einer Zeitspanne t folgender 
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 Für ein Abrasionsregime stellen hierbei kR einen Korrekturfaktor gemäß Abbil-
dung 4, ρ die Dichte bzw. m die Masse des Abrasivguts und v die Fließge-
schwindigkeit dar. Die Größe kH,1+1 definiert einen Anstieg (vgl. Kapitel 3.1), 
der z. B. im Versuch bestimmt werden kann. Die Größen µ und E beschreiben 
die Querkontraktion bzw. den Elastizitätsmodul im linear-elastischen Bereich.
 
 
Abbildung 4: Korrekturfaktor für den Einfluss der Kornform (Abrasivgutgestalt), Beck- 
 mann (1983) 
Der Beiwert fk, der den mittleren Korndurchmesser dm eines 
Abrasivgutgemisches sowie die Abweichung (Schiefe) vom Einheitskornge-
misch und die rechnerische Kornanzahl (ni; di – Kornanzahl; Durchmesser einer 
i-ten Fraktion, nges – Gesamtkornanzahl) innerhalb einer Abrasivgutprobe bein-
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mit insgesamt m Kornfraktionen. Eine detaillierte Herleitung kann Helbig et al. 
(2012, in Vorbereitung) entnommen werden.
 
4 Zusammenfassung und Ausblick 
Aus den Untersuchungen an Betonplatten mit verschiedenen Materialzusam-
mensetzungen konnte festgestellt werden, dass der Verschleißwiderstand eines 
Betons gegenüber der Hydroabrasion stark von der Art und Größe der Zuschlag-
stoffe beeinflusst wird. Betone mit größerem Korndurchmesser (16 mm 
Größtkorndurchmesser im Vergleich zu 8 mm) wiesen kleinere Schädigungen 
durch die Hydroabrasion auf. Hatte darüber hinaus das Korn eine kantige Form, 
so verbesserte sich die Widerstandsfähigkeit zusätzlich. Weiterhin konnte ge-
zeigt werden, dass eine Befrostung der Betonplatten im Vorfeld der 
Abrasionsversuche das Betongefüge derart schädigte, dass diese deutlich höhere 
Verschleißerscheinungen aufwiesen als entsprechend unbefrostete Platten. 
Unter der Anwendung lichtmikroskopischer Untersuchungen konnte dokumen-
tiert werden, dass es aufgrund der schlagenden Beanspruchungen durch Stahl-
kugeln nicht nur zum Herauslösen der Zuschlagkörner kam, sondern auch zu 
deren partieller Zerstörung, während diese noch in der Matrix verankert waren. 
Die ermittelten Daten sollen im Weiteren unter Anderem als Grundlage für die 
Entwicklung eines numerischen Hydroabrasionsmodells dienen, welches auf der 
Distinct-Element-Methode (DEM) basiert. Weiterhin ermöglichen die experi-
mentellen Daten auch die Weiterentwicklung des Approximationsverfahrens zur 
rechnerischen Bestimmung des Hydroabrasionsverschleißes, das durch Helbig 
und Horlacher (2007) auf der Grundlage von Wechselbeziehung zwischen 
Druckfestigkeit, Zeitfaktor und der einwirkenden kinetischen Energie beschrie-
ben worden ist. 
5 Literatur 
Bania, A. (1989): Bestimmung des Abriebs und der Erosion von Betonen mittels eines 
Gesteinsstoff-Wassergemisches. Dissertation B, Technische Hochschule Wismar, 
Wismar, 1989 
Beckmann, G. (1983): Abtragverschleiß von Metallen, VEB Deutscher Verlag für Grund-
stoffindustrie, Leipzig, 1983 
94 Hydroabrasiver Verschleiß an Wasserbauwerken – Ursachen, Mechanismen, Prognose 
 
 
Deutscher Verband für Wasserwirtschaft und Kulturbau e.V. (DVWK) (Hrsg.) (1988): 
DVWK Merkblätter zur Wasserwirtschaft – Feststofftransport in Fließgewässern – 
Berechnungsverfahren für die Ingenieurpraxis (Nr. 87). Hamburg, Berlin: Paul 
Parey. 
DIN 1045 (2008): Tragwerke aus Beton, Stahlbeton und Spannbeton, Teil 2: Festlegung, 
Eigenschaften, Herstellung und Konformität –  Anwendungsregeln zu DIN EN 
206-1, 2008-08 
Haroske, G. (1998): Beitrag zum Hydroabrasionsverschleiß von Betonoberflächen. Dis-
sertation, Universität Rostock, 1998 
Helbig, U. et al. (2005): Möglichkeiten zur Erhöhung der Festigkeit abrasions-
beanspruchter Betonoberflächen bei wasserbaulichen Anlagen. Bautechnik 82 
(2005), Heft 12 
Helbig, U., Horlacher, H.-B. (2007): Ein Approximationsverfahren zur rechnerischen 
Bestimmung des Hydroabrasionsverschleißes an überströmten Betonoberflächen. 
In: Bautechnik 84, Heft 12, 2007 
Helbig, U. et al. (2012): Korrelation und Prognose bei Hydroabrasion, in: Bauingenieur, 
2012, [in Vorbereitung] 
Hunkeler, F. et al. (2001): Betonabrasion im Wasserbau. Mitteilungen, Versuchsanstalt 
für Wasserbau, Hydrologie und Glaziologie ETH Zürich, Zürich, Band 168, 2001 
Jacobs, F. et al. (2001): Betonabrasion im Wasserbau – Grundlagen/Feldversuche/ 
Empfehlungen. Mitteilungen der Versuchsanstalt für Wasserbau, Hydrologie und 
Glaziologie ETH Zürich, Zürich, 2001 
Offermann, P., et al. (2003): Erhöhung der Abrasionsfestigkeit von dünnen 
Mörtelschichten durch textile Strukturen. Schlussbericht zum AiF-
Forschungsprojekt Nr. 12872 BR, TU Dresden, 2003 
Zanke, U. (1982): Grundlagen der Sedimentbewegung. Berlin/Heidelberg / New York, 
1982 
ZTV-W LB 215 (2004): Zusätzliche Technische Vertragsbedingungen Wasserbau, 






Dipl.-Ing. Claudia Bellmann  
Univ.-Prof. Dr.-Ing. Viktor Mechtcherine  
 
 
Institut für Baustoffe (IfB) 
Technische Universität Dresden 
D-01062 Dresden  
 
 
Tel.: +49 351 463 36311 
Fax: +49 351 463 37268 
E-Mail: i.baustoffe@tu-dresden.de 
Dr.-Ing. Ulf Helbig, em. Univ.-Prof. Dr.-
Ing. habil. Hans-B. Horlacher, Univ.-Prof. 
Dr.-Ing. Jürgen Stamm  
 
Institut für Wasserbau und Technische 
Hydromechanik (IWD) 
Technische Universität Dresden 
D-01062 Dresden 
 
Tel.: +49 351 463 34397 
Fax: +49 351 463 37120 
E-Mail: mail@iwd.tu-dresden.de 
Technische Universität Dresden – Fakultät Bauingenieurwesen 
Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012 














Robert M. Boes 
 
Sedimentumleitstollen leiten die sedimentreichen Hochwasserspitzen um die Tal-
sperre herum in den Unterlauf des Flusses und verhindern so eine fortschreitende 
Verlandung des Stauraums. Aufgrund der hohen Fließgeschwindigkeiten und gro-
ßen Sedimentfrachten in Umleitstollen weisen diese starke Verschleißerscheinun-
gen auf, die zu hohen Unterhaltskosten führen. Es gibt verschiedene Konzepte um 
diesem Problem entgegen zu wirken. Einerseits kann der Umleitstollen hydrau-
lisch optimiert werden, um die Belastung auf die Sohle zu minimieren. Auf der 
anderen Seite kann der Widerstand der Stollensohle verbessert werden. An der 
Versuchsanstalt für Wasserbau, Hydrologie und Glaziologie (VAW) der ETH Zü-
rich werden zur Zeit zwei Forschungsarbeiten durchgeführt, die sich diesen zwei 
Aspekten widmen. In großskaligen Laborversuchen erfolgt eine systematische 
Untersuchung und Optimierung der maßgebenden Parameter wie Fortbewegungs-
art des Sediments und Abrasionstiefe der Stollensohle. Anhand von Prototypver-
suchen im neu errichteten Sedimentumleitstollen Solis in Graubünden (Schweiz) 
werden die Zusammenhänge zwischen Beanspruchung, Materialeigenschaften 
und Abrasion im Prototyp ermittelt. Darauf basierend können Empfehlungen be-
züglich Materialwahl, konstruktiver Durchbildung und Dimensionierung abgege-
ben und so zu einer nachhaltigen und wirtschaftlichen Wasserbewirtschaftung in 
Stauseen beigetragen werden. 
Stichworte: Stauraumverlandung, Sedimentumleitstollen, Sedimenttransport, 
hydraulische Modellversuche, Prototypversuche 
1 Ausgangslage 
Talsperren erfüllen vielfältige Funktionen. Sie dienen als Speicher für die Ener-
gieerzeugung, leisten durch die Bereitstellung von Retentionsvolumen einen 
wichtigen Beitrag zum Hochwasserschutz und tragen zur Gewährleistung der 
Wasserversorgung bei. Vor allem bei Hochwasser sind die Zuflüsse aber stark 
sedimenthaltig und führen zu Verlandungen, welche im weltweiten Durchschnitt 
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jährlich 1 bis 2% des Stauvolumens betragen können (Schleiss & Oehy, 2002). 
Über die Jahrzehnte der Betriebsdauer verlandet so der Stauraum zunehmend, 
was zu zahlreichen Problemen führt. Die genannten Funktionen werden nicht 
mehr wunschgemäß erfüllt und die Betriebssicherheit gefährdet. Der Klimawan-
del lässt durch die hydrologischen und morphologischen Veränderungen die 
Thematik noch stärker in den Vordergrund rücken (KOHS, 2007). Das Neubau-
potential von Speicheranlagen in der Schweiz ist nahezu ausgeschöpft. Umso 
mehr liegt der Schwerpunkt bei der Sanierung und dem Ausbau bestehender An-
lagen, wobei das übergeordnete Ziel immer die nachhaltige und wirtschaftliche 
Betriebsführung ist. 
Der Verlandungsproblematik kann auf verschiedenen Arten begegnet werden, 
wie beispielsweise die Ausbaggerung der Sedimente, das Spülen der Sedimente 
durch den Grundablass im Freispiegel oder unter Druck, das Durchleiten der 
Trübströme durch die Talsperre oder das Umleiten der Sedimente durch einen 
Sedimentumleitstollen. Detaillierte Angaben über die verschiedenen Maßnah-
men können Auel & Boes (2011a) entnommen werden. 
2 Sedimentumleitstollen 
Sedimentumleitstollen leiten die sedimenthaltigen Hochwasser um die Talsperre 
herum in das Unterwasser und verhindern somit die fortschreitende Akkumula-
tion der Sedimente im Stauraum. Der Sedimentumleitstollen besteht generell aus 
einem Leitbauwerk, einem Einlauf und dem Umleitstollen selbst (Abbildung 1). 
Prinzipiell können zwei Typen von Umleitstollen unterschieden werden. Entwe-
der das Einlaufbauwerk befindet sich bei der Stauwurzel (Abbildung 1a) und der 
Einlauf erfolgt im Freispiegel, oder der Einlauf befindet sich im Stausee und er-
folgt unter Druck (Abbildung 1b). Das Leitbauwerk fasst während Hochwasser-
ereignissen sedimentreiche Abflüsse und leitet sie in Richtung Einlaufbauwerk. 
Durch den anschließenden Umleitstollen wird das Wasser mitsamt den Sedimen-
ten im Unterwasser der Sperre wieder an das Flusssystem abgegeben. Die Ver-
landung wird dadurch verhindert bzw. maßgeblich reduziert. Als positiver Ne-
beneffekt unterstützen die Sedimentumleitstollen das Gleichgewicht des Ge-
schiebehaushalts und führen zu einer ökologischen Aufwertung. 
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Abbildung 1: Schematische Darstellung eines Sedimentumleitstollens in Situation und 
Schnitt. a) Einlauf im Freispiegel. b) Einlauf unter Druck. 1) Stauwurzel, 
2) Einlauf, 3) Leitbauwerk, 4) Umleitstollen, 4a) Beschleunigungsstrecke, 
5) Stausee, 6) Talsperre, 7) Unterwasser, 8) Verlandungskörper. (Auel & Boes, 
2011b). 
3 Hydroabrasion 
Die hohen Fließgeschwindigkeiten von bis zu 15 m/s in Kombination mit der 
großen Sedimentfracht führen im Sedimentumleitstollen, wie auch bei vielen 
anderen Anlagen im Wasserbau, trotz Verschleißschutzschichten zu starken 
Abrasionen und verursachen hohe Unterhaltskosten (Abbildung 2). Zusammen 
mit den ebenfalls großen Investitionskosten sind dies die Gründe, weshalb es 
weltweit erst rund ein Duzend solcher Anlagen gibt. Entsprechend spärlich sind 
die Erfahrungen. 
Sedimentumleitstollen können nur wirtschaftlich und nachhaltig betrieben wer-
den, wenn sie zum einen hydraulisch optimal konzipiert sind und zum anderen 
über eine bestmögliche Abstimmung zwischen Auskleidung und konstruktiver 
Durchbildung verfügen. An der VAW der ETH Zürich sind aus diesen Gründen 
im letzten Jahr zwei Forschungsprojekte gestartet worden, die diese Wissenslü-
cke schließen sollen. 




Abbildung 2: a) Sedimentumleitstollen Palagnedra, Tessin, Schweiz. 1 bis 2 m tiefe 
Abrasionsrinne in der Betonsohle. b) Sedimentumleitstollen Pfaffensprung, 
Uri, Schweiz. Flächige Abplatzungen der Schmelzbasaltplatten. (Auel & Boes, 
2011b). 
4 Stand der Forschung 
Weltweit sind bisher erst wenige Sedimentumleitstollen in Betrieb bzw. im Bau. 
In der Schweiz existieren bereits fünf Stollen, die für die Geschiebedurchleitung 
bei Stauseen genutzt werden (Vischer et al., 1997, Auel & Boe,s 2011a). Der 
Sedimentumleitstollen Solis ist zurzeit im Bau (Auel et al., 2011). In Japan sind 
sechs Projekte bekannt, die im Bau oder in der Planung sind (Sumi et al,. 2004, 
Kantoush & Sumi, 2010). 
Im Wasserbau existieren viele Bauwerke oder Bauwerksteile, wie Hochwasser-
entlastungen, Grundablässe, Bauumleitstollen und Tosbecken, die großen Fließ-
geschwindigkeiten und/oder starkem Geschiebetrieb ausgesetzt sind. Bei Sedi-
mentumleitstollen treten beide Beanspruchungen gleichzeitig auf, führen zu 
starkem Verschleiß und verursachen hohe Unterhaltskosten. Analogien ergeben 
sich zudem mit Hochwasser-Entlastungsstollen, da diese Abflüsse zeitweise 
auch große Sedimentfrachten mit sich führen. Als Beispiele seien der Hochwas-
serumleitstollen Randa an der Mattersvispa im Wallis (Schweiz), der Umleitstol-
len der Rovana im Vallemaggia, Tessin (Schweiz) sowie der kürzlich vollendete 
Entlastungstollen des Unteren Grindelwaldgletschers im Berner Oberland ge-
nannt (Werder et al., 2010). 
Weder für die Auskleidung im Speziellen noch für die Bemessung im Allgemei-
nen existieren generell gültige Empfehlungen. Es fehlt eine systematische Dar-
stellung der relevanten Überlegungen und Entwurfskriterien unter Berücksichti-
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gung der durch die hohen Fließgeschwindigkeiten verursachten Abrasion einer-
seits und der Verhinderung von Geschiebeablagerungen im Stollen andererseits. 
Zudem liegen erst wenige Erfahrungen vor. 
In einem Projekt aus der angewandten Forschung an der VAW wurde ein Sedi-
mentumleitstollen am Stausee Solis untersucht (Oertli, 2009, Auel et al,. 2010a, 
2010b, 2011). Der Zulauf in Richtung Stollen, der Stolleneinlauf sowie der Se-
dimentumleitstollen selbst wurden hydraulisch optimiert, mit dem Ziel, die Se-
dimente möglichst vollständig um den verbleibenden nutzbaren Stauraum herum 
zu leiten. 
Am Umleitstollen Runcahez in Graubünden (Schweiz) wurden im Rahmen eines 
Forschungsprojektes der VAW in Zusammenarbeit mit der Technischen For-
schung und Beratung für Zement und Beton (TFB AG) Untersuchungen zur 
Betonabrasion durchgeführt (Jacobs et al., 2001). Im Bericht werden Hinweise 
zu widerstandsfähigeren Betonrezepturen gegeben. Allerdings war in den Proto-
typversuchen keine Quantifizierung der Sohlbeanspruchungen durch das trans-
portierte Geschiebe möglich, und es wurden ausschließlich Betone als 
Abrasionsschutz untersucht. 
Bezüglich Materialtechnologie und der Hydroabrasion an Wasserbauwerken 
sind die Arbeiten von Haroske (2000), Vogel & Müller (2009) sowie die Arbei-
ten von Helbig (Helbig et al., 2005, Helbig & Horlacher, 2007, Helbig et al., 
2009) zu erwähnen, die zwar verschiedene Betone mittels Laboruntersuchungen 
untereinander vergleichen, die Korrelation der Abrasion mit der in situ auftre-
tenden Beanspruchung allerdings nicht untersuchen konnten. 
5 Forschungsarbeiten an der VAW 
Für einen nachhaltigen Betrieb von Wasserkraftanlagen ist vor allem im alpinen 
Raum der Umgang mit den in natürlichen Fließgewässern transportierten mine-
ralischen Feststoffen von entscheidender Bedeutung. Zur Reduktion der 
Abrasionsschäden an Sedimentumleitstollen können die Beanspruchungen ei-
nerseits durch eine hydraulische Optimierung reduziert oder andererseits die 
Widerstandsfähigkeit durch eine optimale Abstimmung von Materialwahl und 
Einbaumethode erhöht werden. Das übergeordnete Ziel ist es, durch die Abgabe 
von Dimensionierungs- und Auskleidungsempfehlungen einen Beitrag zum 
nachhaltigen und wirtschaftlichen Betrieb wasserbaulicher Anlagen mit starker 
Hydroabrasion zu leisten. 
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In der Forschungsarbeit Entwurf und Bemessung von Sedimentumleitstollen er-
folgt in großskaligen Laborversuchen eine systematische Untersuchung der 
maßgebenden Parameter, wie u.a. die Fortbewegungsart des Sediments und die 
Abrasionstiefe der Stollensohle. Ziel dieser Arbeit ist ein besseres Prozessver-
ständnis der Sedimentfortbewegung im Stollen sowie eine Optimierung des hyd-
raulischen Entwurfs, um die Abrasion maßgeblich zu minieren. 
In einer weiteren Forschungsarbeit Optimierung verschleißfester Materialien an 
Sedimentumleitstollen und wasserbaulichen Anlagen sollen mittels Prototypver-
suchen die materialtechnologischen Wissenslücken reduziert werden. Dazu wer-
den im zurzeit im Bau befindlichen Sedimentumleitstollen Solis in Graubünden 
in der Schweiz sechs Testfelder mit unterschiedlichen abrasionsresistenten Ma-
terialien eingebaut. Die Beanspruchung dieser Testfelder wird in den Betriebs-
phasen durch kontinuierliche Messungen erfasst. Nach jedem Ereignis wird die 
Oberfläche der Testfelder vermessen. So können Einwirkungen und Widerstän-
de der Testmaterialien einander gegenübergestellt und die Korrelationen zwi-
schen transportiertem Geschiebe, Abflusszustand und Abrasion ermittelt wer-
den. Die Ergebnisse der Prototypversuche werden durch eine systematische 
Auswertung der Erfahrungen bei anderen Anlagen in der Schweiz (Jacobs et al., 
2001) und früheren Untersuchungen zu Abrasion im Wasserbau ergänzt 
(Haroske, 2000, Helbig et al., 2005, Helbig & Horlacher, 2007, Helbig et al., 
2009). 
6 Methodik 
In der ersten Forschungsarbeit erfolgt in großskaligen Laborversuchen eine sys-
tematische Untersuchung der Parameter Durchfluss, Sedimentfracht, Längsge-
fälle, Fortbewegungsart des Sediments und Abrasionstiefe der Stollensohle. Die 
Versuchsrinne hat eine Länge von 14 m und ist 0.30 m breit (Abbildung 3). Der 
maximale Durchfluss im Modell beträgt 250 l/s, die Rinne kann zwischen 1 und 
4% geneigt werden. Die Sedimentfracht wird in einem Bereich von 10 bis 
1000 g/s mittels einer Sedimentdotiermaschine hinzugegeben. Alle Versuche 
werden unter stationären Bedingungen durchgeführt, der Abfluss erfolgt im 
Freispiegel. Die Skalierung des Models erfolgt mit der Modellähnlichkeit nach 
Froude. Der Modellmaßstab beträgt etwa 1:15, verglichen mit typischen Abmes-
sungen von existieren Sedimentumleitstollen (vgl. Auel & Boes, 2011a). Die 
Sohle des Stollens wird mittels eines spröden Sand-Zementgemisches simuliert. 
Ähnliche Versuche wurden im Rahmen von flussmorphologischen Fragenstel-
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lungen von Finnegan et al. (2007) und Johnson & Whipple (2007, 2010) durch-
geführt. 
In einer ersten Versuchsreihe werden die Turbulenzcharakteristika des schie-
ßenden Abflusses in der Versuchsrinne bei verschiedenen Froude-Zahlen sowie 
die Fortbewegungsart des Sediments mittels eines Laser-Doppler Anemometrie-
Systems (LDA) bzw. eines High-Speed Kamera-Systems systematisch unter-
sucht. Abhängig von der Größe der Sedimentfracht, dem Längsgefälle und dem 
Durchfluss erfolgt die Fortbewegung des Sedimentkorns hüpfend, rollend oder 
gleitend. In einer zweiten Versuchsreihe wird die Abrasion der Stollensohle bei 
variierenden Durchflüssen, Längsgefällen und Sedimentfrachten untersucht und 
die möglichst optimale Konfiguration eruiert. 
 
Abbildung 3: Schema des hydraulischen Modells. Fließrichtung von links nach rechts. 
1) Einlauf mit max. 250 l/s. 2) High-Speed Kamera System,  
3) Sedimentdotiermaschine, 4) Distanzlaser. 
Die Prototypversuche am Sedimentumleitstollen in Solis laufen über vier Jahre, 
um möglichst aussagekräftige Resultate zu erhalten. Zur Minimierung sekundä-
rer Strömungseffekte werden die sechs Testfelder am Ende eines geraden Stol-
lenabschnitts vor der Rechtskurve eingebaut (Abbildung 4). 
Vier verschiedene hochfeste Spezialbetone, sowie Basalt- und Stahlplatten bil-
den die Auskleidungsmaterialien. Zusammen mit dem im übrigen Stollen einge-
bauten, hochfesten Beton können somit sieben verschiedene Materialien auf ihre 
Widerstandsfähigkeit untersucht werden. Neben Pegel- und Abflussmessungen 
wird zur Ermittlung der Beanspruchung auch der Sedimenttransport mittels einer 
Geophonanlage überwacht (Rickenmann & Fritschi, 2010, Auel & Boes, 2011b). 
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Nach jedem Ereignis wird die Sohlenoberfläche mittels Laserscanner vermessen, 
die Abrasion quantifiziert und in Relation zur Beanspruchung gesetzt. 
 
Abbildung 4: Situation des Sedimentumleitstollen Solis (Auel et al. 2011). 
7 Ausblick 
Die hydraulischen Modellversuche der ersten Forschungsarbeit werden im Jahr 
2012 bis einschließlich in das Frühjahr des Jahres 2013 durchgeführt. Resultate 
der einzelnen Versuchsreihen werden zeitnah publiziert. 
Der Sedimentumleitstollen Solis befindet sich derzeit noch im Bau. Der Ab-
schluss der Bauarbeiten ist bis Juni 2012 geplant. Die Testfelder und Messin-
strumente werden im Frühjahr 2012 eingebaut. Während der von Mai bis Sep-
tember dauernden Hochwasserphase wird der Stollen voraussichtlich ein erstes 
Mal betrieben werden. Erste Auswertungen und Ergebnisse werden gegen Ende 
2012 erwartet. Zu Beginn der Versuchskampagne werden kleine Abrasionsraten 
unter einem Millimeter erwartet. Es ist daher möglich, dass aussagekräftige Er-
gebnisse erst gegen Ende der Forschungsarbeit vorliegen. 
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Neues DWA-Merkblatt für kleine Talsperren und 
Hochwasserrückhaltebecken 
Volker Bettzieche 
Reinhard Pohl  
 
Im Juli 2004 wurde die aktuelle deutsche Stauanlagennorm DIN 19700 veröffent-
licht, deren Teil 11 sich mit Talsperren befasst, während im Teil 12 Hochwasser-
rückhaltebecken behandelt werden. Talsperren werden in zwei Klassen eingeteilt: 
Klasse 1 betrachtet große Anlagen mit hohem Schadenspotenzial, die in der Regel 
entsprechend dem ICOLD-Kriterium höher als 15 m sind und deren Gesamtstau-
raum mehr als eine Million Kubikmeter beinhaltet. Klasse 2 umfasst die mittleren 
und kleinen Anlagen, die nicht der Klasse 1 zuzurechnen sind. In ähnlicher Weise 
behandelt der Teil 12 die Hochwasserrückhaltebecken, teilt diese aber in große, 
mittlere, kleine und sehr kleine Anlagen ein. 
In der Praxis besteht häufig eine gewisse Unsicherheit, wie mit diesen kleinen und 
sehr kleinen Anlagen umzugehen ist. Oft ist es notwendig, beide Teile der Norm 
zu berücksichtigen. Mitunter wird von erleichternden Bedingungen für kleine Tal-
sperren gesprochen, ohne dass diese näher beschrieben sind. 
Aus diesem Grunde haben sich der DWA-Fachausschuss „Talsperren und Fluss-
sperren“ (WW 4) und seine Arbeitsgruppe „Kleine Stauanlagen“ (WW 4.5) der 
Aufgabe gestellt, ein Merkblatt (M 522) zur Planung, zum Bau und zum Betrieb 
kleiner Talsperren und kleiner Hochwasserrückhaltebecken zu erarbeiten. 
Der Beitrag stellt wesentliche Elemente dieses noch in Bearbeitung befindlichen 
Merkblattes vor, wie zum Beispiel Hilfen zur Klassifizierung und den jeweils er-
forderlichen Nachweisen, Wahl des Freibords, geotechnische Behandlung, Aus-
führungsempfehlungen für die Betriebseinrichtungen und Regelungen für die 
Bauwerksüberwachung. Besonderer Wert wird auf die Anwendung erleichternder 
Regelungen unter Beachtung der Anlagensicherheit gelegt. 
Stichworte:  kleine Talsperren, kleine Hochwasserrückhaltebecken, kleine Stau-
anlagen, DIN 19700, Klassifizierung, Anlagensicherheit, erleich-
ternde Regelungen 




Betrachtet man die Schäden, die an wasserbaulichen Anlagen in Deutschland 
seit 1945 in den Blick der Öffentlichkeit geraten sind, so sind in erster Linie 
Deichbrüche an Flussdeichen im Zuge der großen Hochwasserereignisse zu 
nennen. Größere Schäden an Stauanlagen, also bei Talsperren oder Hochwasser-
rückhaltebecken (HRB) sind wenig bekannt. Bei weitergehender Recherche fin-
det man jedoch Ereignisse, bei denen mittlere oder kleine Stauanlagen versagt 
haben. Dazu gehören der Bruch des 10 m hohen Damms der Ibratalsperre 1977, 
der Bruch des 9 m hohen Damms des HRB Glashütte 2002 (Bornschein, 2002) 
oder der Bruch eines etwa 4 m hohen Damms eines HRBs in Bochum 2010 
(WAZ, 2010). Kleine Stauanlagen sind nicht im Fokus der Öffentlichkeit, meist 
auch nicht der Fachöffentlichkeit, obwohl tausende von Ihnen, vom Freizeitsee 
bis zum Fischteich existieren. Mit dieser Vielzahl von Anlagen steigt letztend-
lich auch die Wahrscheinlichkeit des Versagens. 
Stauanlagen unterliegen in Deutschland den Anforderungen der DIN 19700, die 
2004 in einer vollständig überarbeiteten Fassung erschien und die Möglichkeit 
der Klassifizierung von Stauanlagen entsprechend ihrer Bedeutung eröffnet. 
Talsperren mit Bauwerkshöhen von unter 15 m (über Gründung) und Stauvolu-
mina von weniger als 1 Mio. m³ werden in der Talsperrenklasse 2 zusammenge-
fasst. Die Norm stellt differenzierte Anforderungen an die Bauwerke der beiden 
Anlagenklassen. 
In der Praxis besteht oft die Unsicherheit, ob kleine und kleinste Anlagen, wie 
z. B. Fischteiche oder kleine Rückhaltebecken überhaupt in den Gültigkeitsbe-
reich der DIN 19700 fallen und wie mit den Regelungen umzugehen ist. 
Die Arbeitsgruppe WW-4.5 „Kleine Stauanlagen“ der DWA erarbeitet daher das 
neue Merkblatt M 522 „Kleine Talsperren und kleine Hochwasserrückhaltebe-
cken“, das Unterstützung bei der Planung, beim Bau und Betrieb kleiner Stauan-
lagen geben soll. 
2 Regelungsumfang des Merkblattes  
Das neue DWA-Merkblatt M 522 behandelt kleine Stauanlagen, die über einen 
natürlichen Zufluss verfügen: Dies sind Talsperren und Hochwasserrückhaltebe-
cken gemäß den Definitionen der DIN 19700-11 und DIN 19700-12. Entgegen 
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der öffentlichen Wahrnehmung gehören hierzu auch kleinste Stauanlagen, wie 
Fischteiche oder aufgestaute Teiche in Parkanlagen. 
Natürliche Retentionsräume wie Seen oder Überschwemmungsgebiete, die in 
Folge von Straßen- oder Bahndämmen oder ähnlichen Aufschüttungen durch 
Zwangseinstau entstehen können, werden nicht betrachtet. Hierzu wird bei-
spielsweise auf die Regelungen der DIN 19661-1 Kreuzungsbauwerke verwie-
sen. 
Das Merkblatt betrachtet zudem nur Anlagen, deren Absperrbauwerke Dämme 
sind. Für Anlagen mit anderen Absperrbauwerken, z. B. Mauern wird die sinn-
gemäße Anwendung unter Berücksichtigung der DIN 19700-11 empfohlen. 
Die Abgrenzung des Gültigkeitsbereichs des Merkblattes orientiert sich an der 
Klassifizierung für kleine und sehr kleine Becken der DIN 19700, Teil 12 
„Hochwasserrückhaltebecken“.  
Das Merkblatt behandelt daher Anlagen  
− deren Bauwerkshöhe 6 m (über Gründung) nicht überschreitet und  
− deren Stauraum ein Volumen von bis zu 100.000 m³ hat. 
3 Ausgewählte Themenbeispiele 
Das neue Merkblatt M 522 soll die Regelungen der DIN 19700 für kleine Tal-
sperren und kleine Hochwasserrückhaltebecken zusammenfassen und praxisnah 
erläutern. Besonderer Wert wird auf die Anwendung erleichternder Regelungen 
unter Beachtung der Anlagensicherheit gelegt. Im Folgenden sind einige Rege-
lungen beispielhaft erläutert. 
3.1 Hilfen zur Klassifizierung und den jeweils erforderlichen Nachweisen 
Die Einteilung des Merkblattes von kleinen Talsperren und kleinen Hochwasser-
rückhaltebecken in Klassen trägt in Anlehnung an DIN 19700 dem Gefähr-
dungspotential Rechnung. Geometrische Größenangaben werden als Orientie-
rungswerte angegeben. Auf- und Abklassifizierungen auf Grundlage von 
Sicherheitsbetrachtungen sind zulässig. Die Klassifizierungen des Merkblatts 
sowie wichtige Regelungen und Vereinfachungen sind in Tabelle 1 aufgeführt. 
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Abbildung 1: Kleine Talsperren: Stauteich als Teil einer Kaskade kleiner Becken in Ostthü-
ringen. Hölzerner Mönch als Hochwasserentlastung und Auslass (Foto: Pohl) 
 
Abbildung 2: Mitglieder der Arbeitsgruppe besichtigen die HWE und den Auslass des 
Hochwasserrückhaltebeckens Hainteichstraße/Gellershagener Bach in Biele-
feld (grünes Becken < 30000 m³, Foto: Pohl) 
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3.2 Vereinfachte Wahl des Freibords bei kleinen Stauanlagen 
Die Bemessung des Freibords hat grundsätzlich nach DIN 19700-11 bzw. mit 
Hilfe des DVWK-Merkblatt 246 zu erfolgen. 
Für Dämme von kleinen Stauanlagen mit normaler Windexposition und Höhen-
lagen von unter 400 m ü. NHN werden im Merkblatt vereinfachend die in Tabel-
le 2 und Tabelle 3 aufgeführten Werte für Windstau und Wellenauflauf ohne 
gesonderten Nachweis vorgeschlagen. 
Tabelle 2 Windstau und Wellenauflauf bei Dämmen kleiner Stauanlagen 
 wasserseitige Böschungsneigung 
1:2 1:3 
Rasenböschung auf der Wasserseite 0,80 m 0,60 m 
Bruchsteinschüttung auf der Wasserseite 0,65 m 0,50 m 
 
Tabelle 3 Windstau und Wellenauflauf bei Dämmen sehr kleiner Stauanlagen 
 wasserseitige Böschungsneigung 
1:2 1:3 
Rasenböschung auf der Wasserseite 0,70 m 0,50 m 
Bruchsteinschüttung auf der Wasserseite 0,60 m 0,40 m 
Bei sehr kleinen Hochwasserrückhaltebecken darf auf den rechnerischen Nach-
weis verzichtet werden, wenn das Freibordmaß ≥ 0,5 m gewählt wird. 
3.3 Vereinfachte Geotechnische Behandlung von sehr keinen Stauanlagen  
Stauanlagen sind im Sinne des Merkblattes einer geotechnischen Kategorie 
(GK) nach DIN 4020 zuzuordnen. Die Einordnung in eine Geotechnische Kate-
gorie legt die Mindestanforderungen an Umfang und Qualität von geotechni-
schen Untersuchungen, Berechnungen und Überwachungsmaßnahmen während 
der Bauausführung fest. Nach DIN 1054, Abs. 12.1.2 erfolgt die Einordnung 
von Stauanlagen mit Stauvolumina unter 100.000 m³ anhand der Höhe des Was-
serspiegels bei Vollstau über dem luftseitigen anschließenden Gelände auf trag-
fähigem Baugrund: 
− Höhe des Wasserspiegels bei Vollstau bis zu 2 m:  GK 1 
− Höhe des Wasserspiegels bei Vollstau von 2 m bis 4 m:  GK 2 
− Höhe des Wasserspiegels bei Vollstau über 4 m:  GK 3 
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Die Zuordnung ist für den Einzelfall festzulegen, hierbei ist das Schadenspoten-
zial unterstrom der Stauanlage in Betracht zu ziehen. Können auf diese Weise 
sehr kleine und kleinste Stauanlagen in die GK 1 eingestuft werden, so sind 
i. Allg. weitergehende geotechnische Untersuchungen entbehrlich, wenn  
− die Gründungs- und Untergrundverhältnisse (i. W. Bodenart, Schichtung, 
Tragfähigkeit, Erosionsanfälligkeit) im unmittelbaren Umfeld der Stauanlage 
aus örtlichen Bauerfahrungen in der Nachbarschaft bekannt oder durch z. B. 
Schürfen, Kleinbohrungen und Sondierungen erkundet sind, 
− die Auswirkungen auf die Grundwasserverhältnisse abgeschätzt werden, 
− der Gründungsbereich des Absperrbauwerks bei der späteren Bauausführung 
fachkundig besichtigt wird und 
− keine Besonderheiten zu erwarten sind. 
3.4 Empfehlungen für Betriebseinrichtungen an kleinen Stauanlagen 
Hochwasserentlastungsanlage und Entnahmeeinrichtungen können als Einzel-
bauwerke ausgeführt oder in kombinierten Bauwerken zusammengefasst wer-
den. Das Merkblatt gibt praxisrelevante Empfehlungen, die berücksichtigen, 
dass kleine Stauanlagen häufig ohne ständige Bereitschaft von Personal betrie-
ben werden. Deshalb werden überlastbare Hochwasserentlastungen in Form von 
überströmbaren Dammbereichen oder mit festen Überfällen empfohlen. 
Hochwasserentlastungsanlagen sind bei kleinen Stauanlagen häufig in Verbin-
dung mit dem Absperrbauwerk ausgeführt. Hierbei empfiehlt sich die Anord-
nung im seitlichen und somit niedrigeren Dammbereich. Sie können als selb-
ständige Bauwerke oder in Verbindung mit Entnahmeanlagen erstellt werden. 
Es wird empfohlen, Hochwasserentlastungen ohne bewegliche Verschlüsse aus-
zuführen. Bei Anordnung von beweglichen Verschlüssen sind in der Regel min-
destens zwei Öffnungen mit unabhängig voneinander bedienbaren Verschlüssen 
ausgerüstet werden. Bei Anlagen mit geringem Schadenspotenzial ist die An-
ordnung von nur einer Öffnung mit einem Verschluss zulässig. 
Bei kleinen Talsperren ist die Anordnung von nur einem Verschluss je 
Entnahmeanlage zulässig. Trockenbecken besitzen einen auf Niveau der Gewäs-
sersohle liegenden Durchlass, gegebenenfalls mit einem steuerbaren Verschluss, 
der als Grund- und Betriebsauslass dient. 
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Auf Revisionsverschlüsse kann verzichtet werden, wenn andere temporäre Maß-
nahmen unter Berücksichtigung der Zugänglichkeit geeignet sind, eine Revision 
zu ermöglichen. 
Es sind grundsätzlich einfache und robuste Konstruktionen und Verschlüsse zu 
wählen. Verschlüsse müssen mit einem Handantrieb ausgerüstet sein. Bedien-
elemente sind gegen unbefugte Betätigung zu schützen. 
3.5 Bauwerksüberwachung und Sicherheitsbericht 
Auch kleine Stauanlagen sind zur Beurteilung der konstruktiven und betriebli-
chen Zuverlässigkeit durch ein individuell angepasstes Mess- und Kontrollsys-
tem zu überwachen. Hierzu sind grundsätzlich folgende regelmäßige Messungen 
und Kontrollen erforderlich: 
− visuelle Kontrollen (Zustand aller Bauwerke und Bauteile, des luftseitigen 
Dammvorlands, der Ufer, und des Beckenraums), insbesondere im Hinblick 
auf Sickerwasseraustritte und Wühltierbefall, 
− Messung der Vertikalverschiebung maßgebender Punkte am Absperrbauwerk 
und gegebenenfalls an Massivbauwerken, 
− Sickerwasserabflussmessungen an kleinen und sehr kleinen Talsperren und 
Sickerlinienkontrolle durch Pegelrohre im Dammkörper an kleinen Talsper-
ren. An Trockenbecken kann auf diese Einrichtungen gegebenenfalls verzich-
tet werden. 
An kleinsten Stauanlagen sind regelmäßige visuelle Kontrollen ausreichend, 
wenn die Standsicherheit des Dammes nicht von der Porenwasserdruckvertei-
lung im Damm abhängt. 
Eine jährliche umfassende visuelle Kontrolle sowie eine Kontrolle nach extre-
men Ereignissen (Hochwasser) haben auch an kleinen Stauanlagen grundsätzlich 
zu erfolgen. 
Die Ergebnisse der Bauwerks- und Betriebsüberwachung sind jährlich zusam-
men zu stellen und zu bewerten: 
− Bei kleinen Stauanlagen hat dies in Form eines jährlichen Sicherheitsberich-
tes zu erfolgen, der durch einen fachkundigen Ingenieur verantwortlich abge-
zeichnet wird. 
− Bei sehr kleinen Stauanlagen darf der jährliche Bericht durch den Anlagen-
verantwortlichen erstellt werden. In diesem Fall ist alle drei Jahre ein zu-
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sammenfassender Sicherheitsbericht zu erstellen, der durch einen fachkundi-
gen Ingenieur verantwortlich abgezeichnet wird. 
− Bei kleinsten Stauanlagen darf der jährliche Bericht durch den Anlagenver-
antwortlichen erstellt werden. Die Erstellung eines Sicherheitsberichtes ist 
nicht erforderlich. 
Der Sicherheitsbericht für kleine Anlagen ist nach DVWK-Merkblatt 231 zu 
verfassen. Hierbei sind Vereinfachungen zulässig. Beispielsweise kann auf die 
Aufteilung in Teil A und Teil B verzichtet werden. Der für kleinste Stauanlagen 
und sehr kleine Stauanlagen zu erstellende Bericht soll mindestens die Ergebnis-
se des Betriebstagebuchs, insbesondere der Funktionsprüfungen und visuellen 
Kontrollen zusammenfassen und bewerten. 
4 Zusammenfassung 
Die Arbeitsgruppe WW-4.5 „Kleine Stauanlagen“ der DWA erarbeitet zurzeit 
das neue Merkblatt M 522 „Kleine Talsperren und kleine Hochwasserrückhalte-
becken“. Ziel ist es, Planern und Betreibern dieser kleinen Stauanlagen eine Hil-
fe zur Planung, Bau und Betrieb kleiner und kleinster Stauanlagen zu geben. Das 
Merkblatt nimmt hierzu die Regelungen der DIN 19700 auf und entwickelt sie 
für kleine Anlagen weiter, die bei der Erstellung der DIN nicht im Vordergrund 
standen. Eine weitere Unterteilung der kleinen Stauanlagen innerhalb der beste-
henden Klassifizierung hilft, das grundsätzlich geringere Gefährdungspotential 
dieser Anlagen als Grundlage für einfachere Bemessungen und bauliche Gestal-
tung zu nutzen, ohne grundlegende Sicherheitsanforderungen zu vernachlässi-
gen. 
Nach aktuellem Zeitplan wird der Gelbdruck des Merkblatts im Frühjahr 2013 
erwartet. Nach Eingang und Bearbeitung eventueller Einsprüche und Hinweise 
der Fachöffentlichkeit könnte das Merkblatt als Weißdruck in 2014 erscheinen. 
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Restkörperanalyse zur Beurteilung der Gefahr des 




In der DIN 19700 vom Juli 2004 sind die derzeit allgemein anerkannten Regeln 
der Technik für die Planung, den Bau, den Betrieb und den Nachweis der Sicher-
heit für Stauanlagen zusammengefasst. Diese ersetzt die Ausgabe vom Januar 
1986. Mit dem Nachweis der Sicherheit nach dieser Vorschrift wird ein dem von 
Stauanlagen ausgehenden Gefährdungspotenzial gerechtes Sicherheitsniveau ge-
währleistet. 
Für bestehende Stauanlagen liegen die Sicherheitsnachweise meist nach den zur 
Zeit der Planung gültigen Vorschriften mit den damals bekannten Berechnungs-
grundlagen vor. Für Stauanlagen ist in größeren Zeitabständen eine vertiefte 
Überprüfung der Anlagensicherheit durchzuführen, um die Sicherheit auf dem 
derzeit gültigen Niveau nachzuweisen. Bei einer vertieften Überprüfung werden 
auch die Vollständigkeit und Aktualität der Berechnungsgrundlagen geprüft. Dazu 
gehören die Lastannahmen, insbesondere die mögliche Erdbebeneinwirkung. 
Häufig liegen die anzusetzenden Erdbebeneinwirkungen über den älteren Vorga-
ben oder werden überhaupt erstmalig berücksichtigt. Daraus kann sich ergeben, 
dass die Sicherheit für den Lastfall Bemessungserdbeben nicht normgerecht nach-
gewiesen werden kann. Nach DIN 19700 muss die Stauanlage der Einwirkung ei-
nes Erdbebens in der Bemessungsgröße ohne globales Versagen mit der erforder-
lichen Sicherheit widerstehen. Das heißt, Schäden in begrenztem Umfang dürfen 
auftreten, aber ohne die globale Standsicherheit zu beeinträchtigen. Es ist jedoch 
nicht geregelt, wie vorzugehen ist, um den Schadensumfang dahingehend zu be-
grenzen. 
Im Vortrag wird vorgestellt, wie durch die Betrachtung von Restkörpern für ver-
schiedene Bruchszenarien an Staudammböschungen der Nachweis einer hinrei-
chenden Tragsicherheit gegenüber dem globalen Dammversagen im Erdbebenfall 
geführt werden kann. 
Die praktische Anwendung einer Restkörperbetrachtung wird für die Absperr-
dämme der Talsperren Auma und Hohenleuben beschrieben. Für die Talsperre 
Auma ist das dargestellte Verfahren vom Prüfingenieur bereits akzeptiert worden. 
Bei der Talsperre Hohenleuben ist das Prüf- und Genehmigungsverfahren noch 
durchzuführen. 
Stichworte: Talsperre, Staudamm, Sicherheitsnachweise, Erdbebeneinwirkung, 
globales Versagen, Restkörperbetrachtung 




In der DIN 19700 vom Juli 2004 [1], [2] sind die derzeit allgemein anerkannten 
Regeln der Technik für die Planung, den Bau, den Betrieb und den Nachweis der 
Sicherheit für Stauanlagen zusammengefasst. Diese ersetzt die Ausgabe vom 
Januar 1986. Mit dem Nachweis der Sicherheit nach dieser Vorschrift wird ein, 
dem von Stauanlagen ausgehenden Gefährdungspotenzial gerechtes Sicherheits-
niveau gewährleistet. 
Für bestehende Stauanlagen liegen die Sicherheitsnachweise meist nach den zur 
Zeit der Planung gültigen Vorschriften mit den damals bekannten Berechnungs-
grundlagen vor. Für Stauanlagen ist in größeren Zeitabständen eine vertiefte 
Überprüfung der Anlagensicherheit durchzuführen, um die Sicherheit auf dem 
derzeit gültigen Niveau nachzuweisen.  
Bei einer vertieften Überprüfung werden auch die Vollständigkeit und Aktualität 
der Berechnungsgrundlagen geprüft. Dazu gehören die Lastannahmen, insbe-
sondere die mögliche Erdbebeneinwirkung. Häufig liegen die nun anzusetzen-
den Erdbebeneinwirkungen über den älteren Vorgaben oder werden überhaupt 
erstmalig berücksichtigt.  
Bei der Ausführung von Tragsicherheitsberechnungen für bestehende Stauanla-
gen im Lastfall Bemessungserdbeben kann sich ergeben, dass die Standsicher-
heit nicht ohne weiteres normgerecht nachweisbar oder gar nicht mehr nach-
weisbar ist. Mit dem Bekanntwerden des Sachverhaltes wird der Statiker dies 
unverzüglich dem Betreiber der betroffenen Stauanlage mitteilen. Dann steht der 
Betreiber einer Stauanlage vor einem Problem, weil er für die Sicherheit der An-
lage verantwortlich ist. Als Sofortmaßnahme kommt eine Absenkung des Stau-
spiegels in Betracht, um eine normgerechte Standsicherheit herzustellen oder 
zumindest das Gefährdungspotential zu senken. Eine Absenkung des Stauspie-
gels schränkt aber die planmäßige Nutzung ein. Die Ertüchtigung einer Stauan-
lage erfordert einen hohen Zeitaufwand für die Vorbereitung und Ausführung 
und verursacht in der Regel auch sehr hohe Kosten. Der Betreiber ist verpflichtet 
den Sachverhalt auch der zuständigen Aufsichtsbehörde mitzuteilen. In dieser 
Mitteilung ist es möglich, der Aufsichtsbehörde Vorschläge hinsichtlich des 
weiteren Vorgehens zu unterbreiten. Als Grundlage für den Vorschlag zum wei-
teren Vorgehen wird eine Beurteilung der Gefährdung benötigt.  
Nach DIN 19700 Teil 10 [1], Abschnitt 8.4 muss die Stauanlage der Einwirkung 
eines Erdbebens in der Bemessungsgröße ohne globales Versagen mit der erfor-
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derlichen Sicherheit widerstehen. Das heißt, Schäden in begrenztem Umfang 
dürfen auftreten, aber ohne die globale Standsicherheit zu beeinträchtigen. Es ist 
jedoch nicht geregelt, wie vorzugehen ist, um den Schadensumfang dahingehend 
zu begrenzen. 
Im Beitrag wird vorgestellt, wie durch die Betrachtung von Restkörpern für ver-
schiedene Bruchszenarien an Staudammböschungen der Nachweis einer hinrei-
chenden Tragsicherheit gegenüber dem globalen Dammversagen im Erdbeben-
fall geführt werden kann. 
Die mögliche Einschränkung der Wirksamkeit oder der Ausfall baulicher Ein-
richtungen (z. B. der Dammdichtung) oder die Beeinträchtigung von Bauwerks-
teilen infolge Erdbebeneinwirkung ist nicht Gegenstand des Beitrages, muss 
aber ggf. zusätzlich untersucht werden. 
2 Beurteilung der Gefahr eines globalen Versagens  
Der Begriff „globales Versagen“ ist in der DIN 19700 nicht explizit definiert. Es 
ist zweifelsfrei von einem globalen Versagen auszugehen, wenn sich der Stau-
raum unkontrollierbar infolge einer Einwirkung entleert. Es ist im Einzelfall zu 
untersuchen, welches Szenario dazu führen kann. 
Selbstverständlich kommt es zu einer unkontrollierbaren Entleerung, wenn sich 
im Absperrbauwerk eine Bresche bildet, die sich ganz oder teilweise unterhalb 
des jeweiligen Stauspiegels befindet. 
Aus den Tragsicherheitsberechnungen lässt sich entnehmen für welche Bau-
werksteile bzw. Bauwerksabschnitte bei der Erdbebeneinwirkung die Tragsi-
cherheit nicht normgerecht bzw. nicht nachweisbar ist. Für die folgende Be-
trachtung wird der Zustand „nicht normgerecht nachweisbar“ als Kriterium defi-
niert, weil der Zustand „nicht nachweisbar“ eine nichttragbare Unterschreitung 
des Sicherheitsniveaus darstellt. 
2.1 Staumauern 
Bei Staumauern ergibt sich die größte Auslastung der Sicherheitskriterien bei 
Erdbebeneinwirkung häufig in der Nähe der Mauerkrone. Bei einer Unterschrei-
tung der normgerechten Sicherheit ist zu ermitteln, für welche Schnittfläche 
durch das Bauwerk die Tragsicherheit gerade noch normgerecht (z. B. γ = 1,1) 
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ist. Wenn die Bruchfläche unterhalb des Wasserspiegels bei Einstau bis zum 
Stauziel an der Wasserseite austritt, ist mit einem globalen Versagen bei Einwir-
kung des Bemessungserdbebens zu rechnen. In diesem Fall ist der Stauspiegel 
mindestens so weit abzusenken, bis sich die gerade noch normgerechte Schnitt-
linie wasserseitig über dem Stauspiegel ergibt. Dazu sind in der Regel mehrere 
ergänzende Tragsicherheitsberechnungen mit schrittweise reduzierten Stauspie-
geln und Erdbebeneinwirkung erforderlich. Damit ist die Untersuchung noch 
nicht abgeschlossen. Es schließt sich eine Restkörperbetrachtung an. Darin ist zu 
untersuchen, wie sich der gebrochene Mauerteil nach der Erdbebeneinwirkung 
verhält und wie sich dieses Verhalten auf die Sicherheit der Staumauer auswirkt. 
Die Restkörperbetrachtung für Staumauern ist nicht Gegenstand dieses Beitrages 
und wird deshalb hier nicht weiter beschrieben. 
2.2 Staudämme 
Bei Staudämmen ergibt sich der Bereich für den die Tragsicherheit nicht norm-
gerecht nachweisbar ist, meistens nur an der luftseitigen Dammböschung. In 
diesem Fall wird folgendes Verfahren vorgeschlagen: 
Wie bei Staumauern ist die Grenzfläche zu ermitteln, in welcher die Tragsicher-
heit gerade noch normgerecht ist. Bei Untersuchung der Tragsicherheit mit ei-
nem Lamellenverfahren ist dies die umhüllende Fläche aller maßgebenden 
Gleitkörper mit einer nicht normgerechten Tragsicherheit. Bei 
kontinuumsmechanischen Berechnungen lässt sich der Bereich mit einer nicht 
normgerechten Tragsicherheit mit dem Verfahren der sogenannten ϕ-c-
Reduktion ermitteln. Dabei wird die Scherfestigkeit der Dammbaustoffe, be-
schrieben durch den Reibungswinkel ϕ und die Kohäsion c, relativ um den nor-
mativ erforderlichen Abstand der Sicherheit bis zum Bruch reduziert und damit 
die Bruchzone im Bauwerk ermittelt. Wenn die mögliche Bruchfläche den 
Dammkörper bis unter die Wasserlinie zuzüglich des erforderlichen Freibordes 
schneidet, ist wie bei Staumauern mit einem schnellen globalen Versagen bei 
Einwirkung des Bemessungserdbebens zu rechnen. In diesem Fall ist der Stau-
spiegel mindestens so weit abzusenken, bis sich die gerade noch normgerechte 
Bruchfläche wasserseitig über dem Stauspiegel zuzüglich des Freibordes ergibt.  
2.3 Beurteilung der Restkörper an Dämmen 
Es ist nachfolgend zu betrachten, welche Auswirkungen sich aus der Schädigung 
auf die Tragsicherheit des Bauwerkes ergeben. Dafür ist zu untersuchen wie sich 
die Zone des Bauwerkes mit einer nicht normgerechten Tragsicherheit verhält. 
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Bei der Beurteilung ist zu beachten, dass die Einwirkungsdauer von Erdbeben 
(Strong-Motion) in Europa nur kurz ist (≤ 10 s) [3]. Aufgrund der Trägheit wird 
sich der Bruchkörper während des Erdbebens nur wenig verschieben. Nach [4] 
oder [5] kann die zu erwartende Verschiebung für einzelne Gleitkörper an 
Dämmen berechnet und beurteilt werden. Dies setzt voraus, dass die Massen 
oberhalb der Bruchfläche nach dem Erdbeben wieder eine normgerechte Tragsi-
cherheit erlangen. Auf dieses Verfahren wird hier nicht weiter eingegangen.  
Im Folgenden wird vereinfachend von der Hypothese ausgegangen, dass infolge 
einer Kette von Brüchen auf verschiedenen Gleitflächen der Dammkörper ober-
halb der ermittelten Bruchfläche vollständig abgleitet. Damit wird, auf der siche-
ren Seite liegend, nur noch der unterhalb der Bruchfläche liegende Restkörper 
des Dammes hinsichtlich seiner Tragsicherheit beurteilt.  
Unbekannt ist, wie sich die gelösten Massen nach dem Bruch verhalten. Ohne 
weitere Untersuchung ist aber mindestens davon auszugehen, dass ihr Gewicht 
als Belastung wirkt. Es wird zur Beurteilung vorgeschlagen drei mögliche Situa-
tionen zu untersuchen: 
− Kein Ansatz einer Auflast durch den Abbruchkörper als denkbar ungünstiger 
Ansatz (Belastungssituation 1).  
− Ansatz einer Auflast für den noch nicht abgerutschten Abbruchkörper. Situa-
tion direkt nach Ausbildung der Gleitfläche, bei der der Abbruchkörper noch 
auf dem Restkörper aufliegt, aber in der Gleitfuge und im Material keine 
Reibungskräfte übertragen werden (Belastungssituation 2). Wahrscheinlicher 
Zustand während des Bebens, da sich die Massen infolge ihrer Trägheit rela-
tiv langsam, in Bezug auf die Dauer der Erdbebeneinwirkung, in Bewegung 
setzen. 
− Ansatz einer Auflast für den bereits bis zum Dammfuß abgerutschten Ab-
bruchkörper als Erdkörper ohne Scherfestigkeit über der Restkörperoberflä-
che (Belastungssituation 3). Die Last des Erdkörpers wird gleich dem Ge-
wicht des Abbruchkörpers gewählt. Zur Bestimmung der Lastverteilung wird 
als Hypothese eine ebene Oberfläche des Erdkörpers angenommen (Erdkeil). 
Damit wird ein möglicher Endzustand nach einer Abrutschung infolge Erd-
bebeneinwirkung betrachtet. 
Die angesetzten Auflasten werden als ständige Lasten betrachtet und können 
sowohl abtreibend als auch stabilisierend wirken.  
Wenn sich bereits bei der Untersuchung der oben genannten Belastungs-
situation 1 eine normgerechte Tragsicherheit des Restkörpers ergibt, ist nachge-
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wiesen, dass infolge der Erdbebeneinwirkung kein globales Versagen eintritt. 
Wenn nicht sind auch die Belastungssituationen 2 und 3 zu untersuchen. In die-
sem Fall muss sich für beide Belastungssituationen eine normgerechte Tragsi-
cherheit des Restkörpers ergeben. 
3 Restkörperbetrachtung an zwei Beispielen 
Die in den Abschnitten 2.2 und 2.3 für Dämme beschriebene Restkörperbetrach-
tung wird für die in Thüringen gelegenen Absperrbauwerke der Talsperren (TS) 
Auma und Hohenleuben vorgestellt. Dabei wird auf die Darstellung aller Grund-
lagen, Berechnungskennwerte, Randbedingungen und weiteren Ergebnisse ver-
zichtet. Betreiber beider Stauanlagen ist die Thüringer Fernwasserversorgung. 
3.1 Talsperre Auma 
Das Absperrbauwerk der TS Auma besteht aus einem massiven Hochwasser-
überfall und einem Damm mit Betonkerndichtung. Bei den Tragsicherheitsbe-
rechnungen nach DIN 19700 [1], [2] hat sich ergeben, dass die luftseitige 
Dammböschung im Lastfall Bemessungserdbeben oberflächennah nicht ausrei-
chend tragsicher ist (γvorh = 1,01 < 1,1). In Abbildung 1 ist der Restkörper (Aus-
schnitt) ohne Auflast dargestellt. Für diesen Restkörper ergibt sich: γvorh = 1,12 > 
1,1. Damit ist die Tragsicherheit des Restkörpers bereits hinreichend nachgewie-
sen. 
In Abbildungen 2 und 3 sind für den Restkörper die Belastungssituationen 2 
bzw. 3 dargestellt. Es ergibt sich in der Belastungssituation 2: γvorh = 1,16 > 1,1 
und in der Bemessungssituation 3: γvorh = 1,34 > 1,1. Gegenüber der Belastungs-
situation 1 lassen sich durch die Untersuchung der Belastungssituationen 2 und 
3 noch Tragreserven feststellen. 
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Abbildung 2: TS Auma, Lastfall Bemessungserdbeben, Restkörper mit Auflast in der Be-
lastungssituation 2 




Abbildung 3: TS Auma, Lastfall Bemessungserdbeben, Restkörper mit Auflast in der Be-
lastungssituation 3 
Die Restkörperbetrachtung für den Damm der Talsperre Auma wurde vom Prüf-
ingenieur akzeptiert. 
3.2 Talsperre Hohenleuben 
Das Absperrbauwerk der TS Hohenleuben ist ein Damm mit einer geneigten mi-
neralischen Dichtung. Bei den Tragsicherheitsberechnungen nach DIN 19700 
[1], [2] hat sich ergeben, dass die luftseitige Dammböschung im Lastfall Bemes-
sungserdbeben oberflächennah nicht ausreichend tragsicher ist (γvorh = 0,83 < 
1,1). Für den Restkörper in der Belastungssituation 1 (ähnlich Abbildung 1) 
ergibt sich: γvorh = 1,23 > 1,1. Damit ist die Tragsicherheit des Restkörpers be-
reits hinreichend nachgewiesen. 
Für den Restkörper in der Belastungssituation 2 ergibt sich: γvorh = 1,41 > 1,1 
und in der Bemessungssituation 3: γvorh = 1,58 > 1,1. Gegenüber der Belastungs-
situation 1 lassen sich in diesem Fall durch die Untersuchung der Belastungssi-
tuationen 2 und 3 noch erhebliche Tragreserven feststellen. 
Bei der TS Hohenleuben ist das Prüf- und Genehmigungsverfahren noch durch-
zuführen. 
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Mit dem vorgestellten Verfahren einer Restkörperanalyse ist es möglich, die Ge-
fahr des globalen Versagens für Staudämme mit relativ geringem Aufwand zu 
beurteilen. Im Anwendungsfall sind ggf. noch weitere Einflussfaktoren (z. B. 
Ausfall der Dichtung), die ebenfalls zu einem globalen Versagen führen könn-
ten, zu berücksichtigen. Die einfache Anwendung der Restkörperanalyse ist am 
Beispiel von zwei Dämmen beschrieben. 
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Ersatzneubau Spreewehr in Niedergurig – 
Herausforderungen bei Planung und Bau 
Andreas Regel 
 
Mit der Besiedlung der Flussauen durch den Menschen begann die Regulierung 
der natürlichen Fließgewässer zur Gewinnung von Kulturland und zur Nutzbar-
machung von Wasserkraft. Das Spreewehr in der Ortschaft Niedergurig nordöst-
lich von Bautzen staut seit altersher den Flusslauf der Spree zur Speisung abzwei-
gender Fließgewässer und  zur Niedrigwasseraufhöhung in der naturnahen Flus-
saue. Der baulich desolate Zustand des Wehres sowie die Anforderungen zur 
Verbesserung des Hochwasserschutzes des angrenzenden Siedlungsgebietes er-
forderten einen grundhaften Umbau der Anlage unter Beachtung gewässerökolo-
gischer Belange zur Umsetzung der EU-Wasserrahmenrichtlinie. 
Stichworte: Wehr, Hochwasserschutz, Durchgängigkeit, Sohlstabilisierung 
1 Gewässersystem und Funktion des Wehres 
1.1 Standortbeschreibung 
Die Spree entspringt im Oberlausitzer Bergland und durchfließt das Spreetal, 
bevor sie am Rand der ostsächsischen Stadt Bautzen durch die gleichnamige 
Talsperre gestaut wird. Die Spree verlässt die Talsperre Bautzen und verläuft im 
Weiteren in nördlicher Richtung vorbei an der Ortschaft Niedergurig. 
Ungefähr 300 m nach dem Verlassen aus der Talsperre zweigt von der Spree 
nach rechts die Kleine Malschwitzer Spree ab, die ein ausgedehntes Teichgebiet 
speist. Nach weiteren 900 m erreicht die Spree den Ortsrand von Niedergurig, 
wo sie durch das Spreewehr gestaut wird.  
Unmittelbar oberhalb des Wehres zweigt links der Schlossgraben – der ehemali-
ge Mühlgraben des Ortes – ab. Dieser umfließt den historischen Schlosspark mit 
seinem wertvollen Großbaumbestand, ehe er wieder in die Spree einmündet. 
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1.2 Funktion des Wehres 
Ursprünglich für den Betrieb einer Wassermühle errichtet, dient das Wehr mit 
seinem regelbaren Staubetrieb heute der Aufrechterhaltung der wasserwirt-
schaftlichen und ökologischen Anforderungen am Standort: 
− Wasserverteilung zur bedarfsgerechten Bewirtschaftung von Fließ- und 
Standgewässern 
− Erhalt der Naturausstattungen im sensiblen und naturschutzrechtlich ge-
schützten Umfeld 
− Sicherung des Hochwasserschutzes 
− Sohlstabilisierung im Flussabschnitt oberhalb bis zur Talsperre 
Auf Grund der Geschiebezehrung durch die Talsperre Bautzen hatte sich 
ungewöhnlicherweise vor dem Spreewehr kein Geschiebe angehäuft. Es kam 
vielmehr zur Bildung von Kolken, da dem Fluss jegliche Geschiebeteilchen feh-
len. 
2 Zustand des Altwehres 
Das Altwehr sperrte die Spree über 12 Meter mit drei Einfachschützen unglei-
cher Weite. Die bewegliche Verschlusshöhe betrug 1,20 m. Die hölzernen 
Schützentafeln wurden mit Zahnstangen und separaten Kurbeltrieben bedient.  
Die beweglichen Verschlüsse saßen auf einer festen Wehrschwelle ca. 1,80 m 
über Sohlhöhe des Unterwasserlaufes. Die Sohlhöhendifferenz wurde durch ei-
nen mit Natursteinsatz befestigten, steilen Abfallboden beginnend am Fachbaum 
des Wehres abgebaut.  
Die letzte Bestandsaufnahme von 1976 wies noch ein 7-Feld-Griesständer-Wehr 
mit steinernem Fachbaum, Holzgriesständern und Doppelschützentafeln aus. Die 
Griesständer lehnten sich an einen stählernen Oberbaum, der die Gesamtkräfte 
in je einen seitlichen Stützbock aus Naturstein ableitete. 
Nach 1976 wurden die Griesständerverschlüsse entfernt. Die Tragkonstruktion 
wurde jedoch nicht verändert. Das gesamte bewegliche Wehr stützte sich bis 
zum Schluss allein auf die beiden freistehenden Natursteinpfosten. 
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Die beweglichen Verschlüsse des Wehres wiesen einen veralteten, nicht mehr 
reparaturfähigen Zustand auf. Die Schützenhölzer waren angefault und hätten 
wie der Wehrrahmen und die Antriebe einer umfangreichen Instandsetzung un-
terzogen werden müssen. 
Der frei tragende Bediensteg war durch die einragenden Kurbeltriebe verbaut. Er 
entsprach nicht dem geltenden Arbeitsschutz. Auf Grund des Alters und der 
Bauweise des Bediensteges konnte die Tragsicherheit des Steges nicht mehr 
nachgewiesen werden. 
2.2 Massiv- und Grundbauwerk 
Erhebliche Schäden zeigte der Wehrabfallboden auf, der vom Unterwasser her 
stark angegriffen war und ein größeres Kolkloch aufwies. Der Tosbeckenbereich 
unterhalb des Abfallbodens war stark ausgekolkt mit Tendenz zu akuter rück-
schreitender Schadensbildung am Grundwehr. 
Die Wehreinfassungsmauern auf beiden Seiten waren durch Wasserdruck und 
Frost stark geschädigt. Es war starker strömender Wasseraustritt durch die Mau-
erfugen zu beobachten, besonders an der linken Wange in Höhe des Abfallbo-
dens. Abdichtungsversuche in der Vergangenheit führten nicht zum Erfolg. Die-
se starke Umläufigkeit erhöhte erheblich das Schadenspotential und ließ ein 
plötzliches Versagen des Bauwerkes befürchten. 
Abbildung 1: Altwehr vor dem Umbau Abbildung 2: Sichtbarer Wasseraustritt in 
der linken Wehrwange 
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3 Untersuchung und Planung der Umbaumaßnahmen 
Auf Grund des schlechten baulichen Zustandes des Wehres entschied sich der 
Unterhaltungspflichtige der Wehranlage, die Landestalsperrenverwaltung des 
Freistaates Sachsen, Betrieb Spree/Neiße, bereits 2004 zu einer planerisch ver-
tiefenden Untersuchung über Möglichkeiten zur bautechnischen Rekonstruktion 
oder zum Umbau der Anlage. 
3.1 Variantendiskussion unter Berücksichtigung der langfristigen 
Betriebszielstellung 
Zu Beginn der Umbauplanung wurden verschiedene bauliche Lösungsvorschlä-
ge unter Berücksichtigung von zwei langfristigen Betriebszielen untersucht: 
− Nicht regelbares Grundwehr als ökologisch durchgängige Sohlengleite 
Variante 1 – Sohlengleite mit niedriger Kronenhöhe 
Variante 2 – Sohlengleite mit hoher Kronenhöhe 
− Regelbarer Staubetrieb mit Nachrüstung einer Fischaufstiegsanlage 
Variante 3 – Stauwehr wie Bestandsbauwerk 
Wesentliche Vorteile der Varianten 1 und 2 sind dabei 
− die Gewährleistung der Bettstabilität durch ein ausreichendes Sohlbauwerk 
anstelle des Wehres, 
− die ökologische Durchgängigkeit ohne besondere bauliche Vorrichtungen, 
− Fortführung der Bewässerung der Kulturlandschaft bei ausreichend hoher 
Kronenhöhe. 
Der Ersatz des beweglichen Wehres durch eine Sohlengleite löst dabei jeweils 
einzelne funktionelle Aufgaben wie die ökologische Durchgängigkeit oder eine 
wartungsarme Stauhaltung. Durch die nicht schadlose Abführung von Hochwäs-
sern konnten die Varianten 1 und 2 jedoch nicht die wirtschaftlich-funktionelle 
Lösung für die Gesamtheit aller Standortanforderungen bieten. 
Den spezifischen Anforderungen am Standort kann nur die Bauform „Bewegli-
ches Wehr“ genügen. Um dabei jedoch neben den wasserwirtschaftlich-
hydraulischen und bautechnischen Aspekten auch den gewässerökologischen 
Anforderungen Rechnung zu tragen, wurde in die Variante 3 die Nachrüstung 
einer Fischaufstiegsanlage einbezogen. 
Reine Sanierungs- oder Teilerneuerungsmaßnahmen am desolaten Bauwerk wa-
ren nicht zielführend, so dass der geplante Umbau einschließlich Nachrüstung 
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einer Fischaufstiegsanlage den baulichen Umfang eines grundhaften Ersatzneu-
baues annehmen sollte. 
3.2 Örtliche Verhältnisse als maßgebende Randbedingungen 
Eine Standortverschiebung des neuen Wehres war auf Grund der örtlichen Ge-
gebenheiten nicht möglich. Es war also davon auszugehen, dass das neue Wehr 
an gleicher Stelle wie das Altwehr zu errichten ist. Die Vorteile sind 
− keine Veränderung im Stauregime und in der Wasserverteilung von abzwei-
genden Gewässern, 
− keine Berührung mit Anlagen Dritter (Stützmauern, Ferngasleitung), 
− kein aufwendiges Grunderwerbsverfahren, 
− keine erheblichen Eingriffe im FFH-Gebiet. 
 
Abbildung 3: Lage des Wehres (Kreis) 
Wie in den meisten Flussauen werden auch in der Spreeaue die pleistozänen 
Sande und Kiese durch holozäne Aueablagerungen bedeckt. Für eine genaue 
Untersuchung des Baugrundes wurden am Ufer und im Fluss mehrere Bohrun-
gen abgeteuft: 
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Abbildung 4: Aufschlusspunkte Abbildung 5: Baugrundschnitt 
Bis durchschnittlich 5,4 m Tiefe wurden wie erwartet Aueablagerungen durch-
bohrt: 
− 153, 2 – 150,5 m ü. HN = Schicht 1: Auelehm, Schluff, UM 
− 150,5 – 149,5 m ü. HN = Schicht 2: Aueschluff, Schluff-Ton, UL-OU 
− 149,5 – 148,3 m ü. HN = Schicht 3: Auelehm, Schluff, OU 
Im Liegenden der Aueablagerungen folgten bis zur Endteufe von 12 m fluviatile 
bis glazifluviatile Sande und Kiese: 
− 148,3 – 148,0 m ü. HN = Schicht 4: Sand, schluffig, SU-SU* 
− 148,0 – 147,5 m ü. HN = Schicht 5: Mittel- bis Grobsand, SE 
− 147,5 – 146,0 m ü. HN = Schicht 6: Kies, schluffig, sandig, GU 
Der Auelehm wirkt als Grundwasserstauer des oberen Grundwasserleiters. 
3.3 Bemessung und Konstruktive Gestaltung 
Die anstehenden Aueablagerungen sind als wenig tragfähig zu bewerten, so dass 
das neue Bauwerk in den darunter folgenden dicht bis mitteldicht gelagerten 
Sanden und Kiesen gegründet werden musste. Setzungs- und Grundbruchbe-
rechnungen erfolgten für drei verschiedene Gründungsvarianten, abhängig da-
von, ob das neue Bauwerk als flachgegründetes Trogbauwerk oder tiefgründiges 
Pfeilerbauwerk errichtet werden sollte. 
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Tabelle 1 Untersuchte Gründungsvarianten 
Kriterium Flachgründung Brunnengründung Bohrpfahl 
Gründungssohle + 148,00 m ü. HN + 147,50 m ü. HN +139,90 m ü. HN
Bodenaushub 1,30 m  Bodenaustausch innerhalb der Ringe
gefördertes 
Bohrgut 
Wasserhaltung bis 0,5 m unter Sohle 




Setzungsprognose 1,4 cm 1,0 cm 1,2 cm 
 
Auf Grund der örtlichen Gegebenheiten entschied man sich, das neue Wehr auf 
einer Flachgründung zu errichten. Die Gründungsschicht bestand dabei aus einer 
1,30 m starken, unbewehrten Unterbetonschicht. Bei Einsatz von ungebundenem 
Material, z.B. Mineralgemisch, wäre angesichts der Wasserverhältnisse erfah-
rungsgemäß keine ausreichende Verdichtung möglich gewesen. 
Das Wehr selbst wurde als biegesteifer Stahlbetontrog aus Bodenplatte und seit-
lichen Wehrwangen mit Mittelpfeiler hergestellt. Die Abmessungen in der 
Grundfläche betragen L x B = 16,80 m x 13,40 m. Die lichten Feldbreiten des 
Zweifeldwehres betragen 5,65 m. Die Fachbaumhöhe des Wehres liegt bei 
151,60 m ü. HN und damit rund 70 cm tiefer als die Wehrsohle des Altwehres. 
Damit wurde einem wesentlichen Maßnahmenvorschlag der Hochwasserschutz-
konzeption Spree unterhalb Talsperre Bautzen (2004) gefolgt, der zum Schutz 
der Ortslage Niedergurig unter anderem ein Absenken der Wehrkote empfiehlt. 
Das Wehr wurde so bemessen, dass ein hundertjährliches Hochwasser schadlos 
abgeführt werden kann. Die genehmigte Betriebsstauhöhe am Standort beträgt  
+ 153,50 m ü. HN. Die Fallhöhe bei Mittelwasser beträgt rund 2,0 m. 
Wie auch beim Altwehr kann am neuen Wehr die Stauhöhe im Oberwasser stu-
fenlos bis hin zur völligen Profilfreigabe durch Heben der Doppeltafelverschlüs-
se eingestellt werden. 
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Abbildung 6: Wehr als 3D-CAD-Modell Abbildung 7: Untergrundhydraulik 
 
Der Fischpass ist rechts neben dem Wehr als separates Bauwerk angeordnet. 
Zwischen rechter Wehrwange und linker Fischpasswand sind zwei Lagen Trenn-
folie eingebaut. Ober- und unterwasserseitig dichten Dehnfugenbänder die ge-
plante Fuge ab. Der Becken-Schlitzpass ist insgesamt rund 31,60 m lang und 
enthält insgesamt 14 Becken. In den durchgehenden Schlitzen wird der Wasser-
spiegellagenunterschied schonend abgebaut und ermöglicht der Gewässerfauna 
die Auf- und Abwanderung. 
Tabelle 2 Bauliche Angaben 
Kenngröße Zweifeldwehr Becken-Schlitzpass 
Wandstärke 70 cm 50 cm 
Dicke der  
Bodenplatte 100 cm 50 cm 
Betonsorte Wand C35/45 XC4 XF3 XA2 C35/45 XC4 XF3 XA2 
Betonsorte  
Bodenplatte C30/37 XC4 XA2 XM1 C30/37 XC4 XA2 XM1 
Besondere Nachweise zur Qualitätssicherung waren: Mörtelschnelltest (Alkali-
Unempfindlichkeit), Frostwiderstandsnachweis (CIF-Test), Blutwassermenge. 
4 Bauliche Realisierung 
Nach Abbruch des Altwehres wurde der Neubau innerhalb einer voll 
umspundeten Baugrube hergestellt. Dazu wurde die Spree über einen 
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Umflutkanal rechts an der Baustelle vorbeigeleitet. Unmittelbar nach Beginn der 
Baumaßnahme überflutete das Augusthochwasser 2010 den Baustellenbereich. 
Die damit einhergehende Unterbrechung im Bauablauf und stark gestiegene 
Grundwasserstände veranlasste die Beteiligten zu einer veränderten Ausführung 
der Gründung gegenüber der ursprünglichen Planung. 
Auf eine geschlossene Wasserhaltung wurde verzichtet. Stattdessen entschied 
man sich für den Einbau der Unterbetonschicht mittels Unterwasserbeton. Durch 
Nassbaggerung und den Einsatz von Industrietauchern wurde die Baugrube aus-
gehoben, die Sohle vorbereitet und bis auf die geplante Endtiefe gelotet. Auf 
einer Baugrubenfläche von rund 500 m² erfolgte ein großflächiger Bodenaus-
tausch durch den Einbau der Unterbetonschicht mit einer Stärke von 1,90 m. 
Abbildung 8: Einbau Unterwasserbeton Abbildung 9: Baugrube nach dem Lenzen 
Nach dem Abpumpen der Baugrube wurden planungsgemäß die Massivbauwer-
ke errichtet. Eine ständige Eigen- und Fremdkontrolle der Schal-, Bewehrungs- 
und Betonierarbeiten sowie der späteren Ausrüstungsarbeiten sicherte die quali-
tätsgerechte Herstellung der einzelnen Bauteile. Schwingungs- und Setzungs-
messungen dokumentierten bis zum Bauende und darüber hinaus die Auswir-
kungen auf Bauwerk und Baugrund. So konnten mit einem Setzungsunterschied 
von 1,5 cm die Prognosewerte der Planung bestätigt werden. 
5 Zusammenfassung 
Ein baulich schlechter Zustand mit zunehmendem Verschleiß an den Massiv- 
und Ausrüstungsteilen ließ ein plötzliches Versagen des alten Spreewehres in 
Niedergurig befürchten. Nach der Untersuchung unterschiedlicher Instandset-
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zungsvarianten wurde durch die Landestalsperrenverwaltung des Freistaates 
Sachsen, Betrieb Spree/Neiße, einem Ersatzneubau des Wehres der Vorzug ge-
geben. In der Zeit von August 2010 bis September 2011 wurde der Wehrneubau 
errichtet, der den wasserwirtschaftlichen und ökologischen Ansprüchen genügt. 
 
Abbildung 10: Der fertige Wehrneubau 
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In Deutschland dominierten in den letzten Jahrzehnten der Rückbau und die Ver-
wahrung von Sedimentationsbecken gemäß DIN 19700-15. Auf Grund von aktu-
ellen Trends auf den Rohstoffmärkten ist davon auszugehen, dass zukünftig ver-
mehrt wieder neue derartige Anlagen entstehen und vorhandene intensiv weiter 
genutzt werden. Die Sicherheitsstandards, der ordnungsgemäße Betrieb und die 
Überwachung von Sedimentationsbecken werden deswegen in Zukunft für Was-
serbauer, Geotechniker und Sachverständige wieder mehr in den Vordergrund tre-
ten. Auf diese Entwicklung hinzuweisen ist Hauptanliegen des Beitrages. Der Au-
tor war viele Jahre Prüfingenieur für Talsperren und industrielle Absetzanlagen 
und ist seit 1994 öffentlich bestellter und vereidigter Sachverständiger für diese 
Fachgebiete. 
Stichworte: Sedimentationsbecken, industrielle Absetzanlagen (Tailings Dams) 
Absinkweiher, Klärteiche, Spülfelder, Spülbecken, Bergeteiche 
(Tailings Dams at Mines) 
1 Einleitung 
Anhaltend große Preissteigerungen auf den globalen Rohstoffmärkten sowie der 
Umstand, dass China und viele Schwellenländer ihre Rohstoffe überwiegend 
selber benötigen, haben in den letzten Jahren dazu geführt, dass heimische La-
gerstätten wieder in den Fokus wirtschaftlicher Überlegungen gerückt sind. Da-
zu gehören unter anderen Zinn-, Kupfer- sowie Schwerspat-Lagerstätten. Diese 
Entwicklung wird zwangsläufig dazu führen, dass im Zuge der Erzaufbereitung 
in Deutschland und auch in vielen Ländern der europäischen Union zunehmend 
wieder neue Sedimentationsbecken entstehen, vorhandene erweitert oder bereits 
verwahrte aktiviert werden. In Deutschland gilt es dabei ist zu beachten, dass 
seit Einführung der vollständig überarbeiteten Stauanlagen- DIN 19 700 im Jah-
re 2004 die Sicherheitsanforderungen für Sedimentationsbecken analog wie die 
für Talsperren teilweise gestiegen sind. 
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Sedimentationsbecken sind keine „klassischen“ Stauanlagen. Sie deponieren le-
diglich dauerhaft oder nur vorübergehend Rückstände, die in der Wirtschaft an-
fallen. Die Einhaltung und Überwachung dieser gestiegenen Sicherheitsanforde-
rungen sind bei vielen Sedimentationsbecken wesentlich problematischer, als bei 
Stauanlagen, die Ingenieurbauwerke mit einer definierten Gebrauchstauglichkeit 
und mit einer großen Dauerhaftigkeit sind. Dass hohe Sicherheitsstandards bei 
Sedimentationsbecken besonders bei denen mit einem hohen Gefahrenpotential 
ihre Berechtigung haben, belegen die weltweit immer wieder vermeldeten spek-
takulären Schadensfälle an Sedimentationsbecken. In der Chronik wichtiger 
Dammbrüche an Sedimentationsbecken von 1961 bis Juli 2010 (Chronology of 
major tailings dam failures – www.wise-uranium.org/mdaf.html-01/2012) sind 
93 Schadensfälle ausgewiesen, davon 17 in Europa jedoch in Deutschland keine. 
Das entspricht rund 2 Schadensfälle pro Jahr weltweit und in Europa ein Scha-
densfall in 3 Jahren. Auffällig ist, dass diese Durchschnittswerte, wohlgemerkt 
nur für Ereignisse, bei denen große Schäden und Tode zu verzeichnen waren, bis 
heute gleich geblieben sind. 
 
Abbildung 1: 3.Oktober 2010-Dammbruch am Sedimentationsbecken der Aluminiumfabrik 
Ajka in Ungarn; 1,1 Mio.m³ sogenannter „Rotschlamm“ verwüsten das Dorf 
Kolontar; mindestens vier Menschen sterben - www.faz.net 8.10.2010 
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Jüngste Beispiele sind die Dammbrüche im Oktober 2010 in Ungarn, 175 km 
westlich von Budapest und im Juli 2010 in der chinesischen Provinz Sichuan. 
Auch in Deutschland kam es in der Vergangenheit zu Havarien an Sedimentati-
onsbecken, deren Folgen jedoch nicht mit den vorgenannten Schadensfällen 
vergleichbar sind. So ereignete sich zum Beispiel an der industriellen Absetzan-
lage, dem sogenannten Kalkteich des Bernburger Solvay-Werkes, im Februar 
2007 ein Dammbruch, bei dem rund 200 000 Tonnen Schlamm auf eine Land-
straße flossen und diese mehrere Tage blockierten. 
2 Sicherheitsstandards 
2.1  Internationale Grundsätze 
Als die International Commission On Large Dams (ICOLD) im Jahre 1928 in 
Paris gegründet wurde, verfolgte sie als Nichtregierungskommission das Ziel, 
weltweit die Sicherheitsstandards bei großen Talsperren zu verbessern. Dem vo-
rausgegangen waren einige spektakuläre Talsperrenkatastrophen. Zu diesem 
Zeitpunkt wurden Halden aus Abfallschlämmen, die es bereits gab, nicht als 
Talsperren oder Stauanlagen betrachtet. Als in den 60er und 70er Jahren des vo-
rigen Jahrhunderts in den USA, in England aber auch in anderen Ländern 
Dammbrüche an derartigen Anlagen große Schäden verursachten und im Einzel-
fall dabei mehr als 100 Menschen ums Leben kamen wurde international die 
Aufmerksamkeit auf die großen potentiellen Gefahren gelenkt, die besonders 
von hohen Abfallhalden in Verbindung mit Wasser ausgehen können. 
Es bestand somit die dringende Notwendigkeit nach besseren Entwürfen, Bau-
weisen und Betriebsregimen zur Erhöhung der Sicherheit solcher Schlammde-
ponien. Die Anerkennung von Bauwerken zur Wasserspeicherung als „Talsper-
ren“ ohne Rücksicht auf das eingespülte Material oder das Bauverfahren führte 
dazu, dass ICOD sich diesem Problem annahm obwohl im Vergleich zu Talsper-
ren es sich bei „tailings dams und dumps“ um keine “richtigen“ Ingenieurbau-
werke handelte. 
1976 entstand so der erste ICOLD-Ausschuss für Abfalldämme aus bergbauli-
chen oder industriellen Abprodukten. Dieses war seitens der damaligen Fachex-
perten ein mutiger und zugleich verantwortungsbewusster Schritt, Sedimentati-
onsbecken fortan als Staubauwerke zu betrachten und die dafür geltenden tech-
nischen Anforderungen als Maßstab anzulegen. 
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Die erste Aufgabe des Ausschusses bestand darin, ein Handbuch für Spüldämme 
und Halden (Manual on tailings dams and dumps) zu erarbeiten, welches 1982 
als ICOLD Bulletin 45 veröffentlicht wurde. Dem Handbuch liegen umfangrei-
che Bestandsanalysen und Auswertungen zu Grunde, so dass es auch heute noch 
von jedem, der auf diesem Gebiet tätig ist, als wichtiges Nachschlagewerk her-
angezogen werden kann. Alle einschlägigen nachfolgenden Bulletins sowie viele 
nationale technischen Vorschriften bauen darauf auf oder zitieren zu mindestens 
dieses Bulletin.  
Derzeit bearbeitet das ICOLD-Committee tailings dams das Thema „Nachhalti-
ges Design von Sedimentationsbecken und deren Verhalten nach der Stillle-
gung“. Seitens des Deutschen Talsperrenkomitees e.V. (DTK) vertritt Herr Dr.-
Ing. Karl Kast aus Ettlingen, der ein ausgewiesener Spezialist auf dem Gebiet 
der Sedimentationsbecken ist, die deutschen Interessen in diesem Gremium. 
 
Abbildung 2: Arten der behandelten Bauwerke (1-5 Halden, 6-10 Absetzbecken) 
(ICOLD-Handbuch „Spüldämme +Halden“, Bulletin 45 (1982))  
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Abbildung 3: Zykloneneinspülung (ICOLD-Handbuch „Spüldämme +Halden“, Bulletin 45 
(1982))  
   
Abbildung 4: Einspülsystem (Beispiel) und Sanierungsmaßnahme - Widerlager mit unten 
liegender Dränage (ICOLD-Handbuch „Spüldämme +Halden“, Bulletin 45 
(1982))  
 
2.2  Technische Vorschriften in Deutschland  
In der Bundesrepublik wurden 1989 ausgehend von den Empfehlungen des 
ICOLD erstmalig technische Vorschriften als allgemein anerkannte Regeln der 
Technik für Sedimentationsbecken in die DIN 19 700-Stauanlagen als Teil 15 
aufgenommen. 
In Ostdeutschland wurde bereits 1969 eine gesetzliche Anordnung über Vorbe-
reitung, Bau, Betrieb und Instandhaltung sowie Außerbetriebsetzung industriel-
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ler Absetzanlagen erlassen. Wie international auch, ging dieser Gesetzesinitiati-
ve ein spektakulärer Schadensfall voraus, der überregionale Auswirkungen hat-
te. Am 9.Oktober 1966 brach auf fast 5 m der Vorflutstollen unter der 40 m ho-
hen industriellen Absetzanlage des VEB Zinnerz Geising/Erzg. ein. In dessen 
Folge bildete sich im Spülsee ein Einbruchtrichter mit einem Durchmesser von 
100 m über den in kürzester Zeit 70 000 m³ Eisenoxyd-Schlamm in die Müglitz 
gelangten und die Elbe bis Hamburg rot färbten.  
  
Abbildung 5: Industrielle Absetzanlage Geising – Schadensfall am 9.10.1966 (Fotos privat) 
In der Anordnung von 1969 sowie in deren Novellierung von 1987 wurde aus-
gehend von dem vorgenannten Schadensfall zum Schutz der Gewässer und zur 
Sicherung der Vorflut festgelegt, dass bei talabriegelnden Absetzanlagen die 
Vorflut aus den oberhalb gelegenen Einzugsgebieten außerhalb der Anlage um-
zuleiten ist. 
Diese ganz wesentliche Forderung zur Gewährleistung der technischen Sicher-
heit von Sedimentationsbecken wird in der aktuellen Fassung der DIN 19 700-
15 unter Punkt 4.3 behandelt. Danach müssen Vorbeileitungen auch extremen 
Abflussbedingungen genügen und es darf bei deren Versagen die Tragsicherheit 
des Absperrdammes nicht gefährdet werden. 
Die Ausgabe 2004 der DIN 19 700 Teil15 in Verbindung mit der DIN 19 700 
Teil 10: Gemeinsame Festlegungen und Teil 11: Talsperren repräsentiert derzeit 
die allgemein anerkannten Regeln der Technik für die Errichtung, den Betrieb 
und die Überwachung von Sedimentationsbecken in Deutschland.  
Flankierend dazu gibt es das sehr ausführliche ATV-DVWK-Merkblatt-M 503 
„Grundlagen zur Überprüfung und Ertüchtigung von Sedimentationsbecken“ 
aus dem Jahre 2001 mit dem schwerpunktmäßigen Bezug auf die Anlagensi-
cherheit aus bautechnisch/wasserbaulicher Sicht.  
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Grundsätzlich kann festgestellt werden, dass derzeit die DIN 19 700 Teil 15 in 
Verbindung mit dem Merkblatt M 503 im internationalen Vergleich nicht nur 
die anerkannten Regeln sondern auch den Stand der Technik zumindest hinsicht-
lich Überprüfung und Ertüchtigung von Sedimentationsbecken und bezogen auf 
deutsche Verhältnisse ausreichend widerspiegelt. 
2.3  Entwicklungsbedingte Anpassung des Regelwerkes in Deutschland 
Redaktionsschluss für das Merkblatt –M 503 „Grundlagen zur Überprüfung und 
Ertüchtigung von Sedimentationsbecken“ war Dezember 2001. 
Zu diesen Zeitpunkt trafen die darin nachfolgend zitierten Schlussbemerkungen 
vollinhaltlich zu: „Sedimentationsbecken sind Begleiterscheinungen verschiede-
ner Aktivitäten in einer industriell geprägten Wirtschaft. Wie bereits einleitend 
gesagt, sind betreffende Aktivitäten speziell in Deutschland aufgrund der welt-
wirtschaftlichen Entwicklungen- besonders auf dem Sektor Rohstoffe –in den 
letzten Jahrzehnten stark zurückgegangen. Dementsprechend werden heute Se-
dimentationsbecken hier nur noch in relativ geringer Anzahl betrieben;“ - Zitat 
Ende. 
Ausgehend von der unter Punkt 1 Einleitung dargestellten Situation treffen diese 
Schlussfolgerungen, zumindest was die Entwicklung der Rohstoffmärkte und in 
diesen Zusammenhang den Bedarf an Sedimentationskapazitäten betrifft, heute 
nicht mehr zu. Vor diesem Hintergrund wird sich in absehbarer Zeit eine Über-
arbeitung des Merkblattes-M 503 nicht vermeiden lassen. Dieses ist auch des-
wegen zu empfehlen, da die DIN 19 700-15:2004-07 gegenüber 2001 höhere 
Sicherheitsanforderungen vorgibt und das Merkblatt-M 503 die Errichtung neuer 
Sedimentationsbecken nicht ausdrücklich berücksichtigt. 
Die durchgeführte Literaturrecherche hat außerdem gezeigt, dass nach Einfüh-
rung der DIN 19 700-15 im Jahre 2004 bisher lediglich Dr. Kast in der Vortrags-
reihe der DWA zur Einführung der neuen DIN 19 700 auf die angehobenen 
Sicherheitsanforderungen für Sedimentationsbecken eingegangen ist. Der Bei-
trag -Besonderheiten des Stauanlagentyps „Sedimentationsbecken“- wurde 2005 
in den dazu herausgegebenen Tagungsunterlagen der DWA publiziert. 
Aus objektiven Gründen (siehe Schlussfolgerungen im Merkblatt M 503) gab es 
dazu offensichtlich seitens der verantwortlichen Betreiber und der zuständigen 
Prüfbehörden, weder an die Wissenschaft noch an Fachgremien, wie zum Bei-
spiel an den Fachausschuss Talsperren der DWA e.V. keine entsprechenden An-
forderungen. 
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Die hoheitlichen Zuständigkeiten für die Genehmigung und Überwachung von 
Sedimentationsbecken obliegen, obwohl diese nach den allgemein anerkannten 
Regeln der Technik entsprechend der Grundsätze von Stauanlagen gemäß DIN 
19 700 zu errichten und zu betreiben sind, in einigen Bundesländern nicht der 
Stauanlagenaufsicht. Dieses ist unproblematisch, wenn, in den jeweiligen Lan-
desgesetzgebungen geregelt ist, dass die für Sedimentationsbecken zuständigen 
zum Beispiel Berg- oder Abfallbehörden wasserbauliche Kompetenz verbindlich 
in ihre Prüftätigkeit einbinden müssen. 
3 Zusammenfassung 
Es ist absehbar, dass in den nächsten Jahren der intensive Weiterbetrieb sowie 
der Neubau von Sedimentationsbecken zu mindestens in einigen Regionen 
Deutschlands wieder mehr als bisher im Mittelpunkt stehen werden. Dieser 
Entwicklung ist möglichst frühzeitig Rechnung zu tragen.  
Betreffend das technische Regelwerk, besonders wenn es um die Errichtung 
neuer Anlagen geht, sind einige Klarstellungen zur Handhabung der Verknüp-
fung der DIN 19 700 Teil 15 mit den Teilen 10 und 11 sowie eine Überarbeitung 
des Merkblattes M-503 erforderlich. 
Seitens der Wissenschaft und Forschung sollten die nationalen sowie internatio-
nalen Entwicklungen, besonders auch die Schadensfälle an Sedimentationsbe-
cken, mehr als bisher analysiert, die Ergebnisse veröffentlicht und in die Lehre 
einbezogen werden. 
Viele Schadensfälle an Sedimentationsbecken mit großen Auswirkungen auf die 
Allgemeinheit resultieren oft aus eklatanten Fehlern beim Spülbetrieb und einer 
nur oberflächlichen Überwachung der Betreiber. 
Sedimentationsbecken sind bezüglich ihrer Sicherheit im Vergleich zu anderen 
Stauanlagen, die in den meisten Fällen über robuste Sicherheiten verfügen, sehr 
sensible Gebilde. Ihre baulichen Zustände sind bis zur Außerbetriebnahme nicht 
stabil und ändern sich ständig.  
Daraus folgt, dass sich die einzuschätzenden Gefahrenpotentiale ebenfalls stän-
dig ändern und oft im laufenden Betrieb umgehend Gegenmaßnahmen veran-
lasst oder von der Behörde angeordnet werden müssen. Häufige, auch unange-
meldete, fachkompetente Fremdkontrollen sind deswegen im Interesse der Si-
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cherheit von Sedimentationsbecken und zur Vermeidung von unangenehmen 
Überraschungen unbedingt zu empfehlen. 
Dieses war so eine unangenehme Überraschung für den Prüfingenieur: 
 
Abbildung 6: Havarie am 13.6.1988 an einer industriellen Absetzanlage in Sondershausen 
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Die Bewertung, Nutzung und Verwertung von Talsperrensedimenten ist in Anbe-
tracht hoher jährlicher Sedimentationsraten von durchschnittlich 1 % der weltweit 
verfügbaren Stauraumvolumina von großem Interesse. Der vorliegende Beitrag 
stellt einerseits einen Überblick über bestehende Verfahren dar, andererseits wer-
den neue Verfahren zur Sedimentumlagerung von Sedimenten vorgestellt.  
Stichworte: Talsperren, Stauraumräumung, Morphodynamik, Sedimente,  
Ökotoxikologie 
1 Einführung 
Um seine Gestalt zu wahren, benötigt jeder Fluss einen gewissen Anteil an 
Schwebstoffen / Sedimenten im Wasser. Grundsätzlich sind Erosion und Sedi-
mentation in Fließ- und Standgewässern natürliche Prozesse und haben über 
Jahrhunderte und Jahrtausende die heutigen Flussläufe geformt. Der Mensch hat 
mit Beginn der Nutzung der Flüsse in diese natürlichen Prozesse eingegriffen 
und die Hydrodynamik, die Sedimentdynamik sowie die Morphodynamik nach-
haltig beeinflusst. Ein allgemein bekanntes Beispiel hierfür ist die Sedimentation 
von Stauseen und Stauhaltungen. Bekannte Beispiele für Stauseen mit extremer 
Sedimentation sind der Drei-Schluchten-Stausee in China sowie der Assuan-
Stausee in Ägypten. Aber auch in Deutschland und in Europa ist die Unterbre-
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chung der natürlichen Sedimentprozesse von großer Bedeutung für 
Talsperrenbetreiber, Energieerzeuger, Wasserverbände, Wasserstraßenverwal-
tungen und Naturschutzverbände. Beispiele hierfür sind z. B. die Staustufen am 
Rhein, die Talsperren in der Eifel oder im Harz sowie die Kette der Ruhrstau-
seen. Allgemein wird weltweit von einer jährlichen Verlandung von durch-
schnittlich rd. 1 % der verfügbaren Stauraumvolumina ausgegangen (Schleiss et 
al., 2010). Dies bedeutet, dass viele der weltweit mehr als zweihunderttausend 
Stauseen und Talsperren zu Ende dieses Jahrhunderts verlandet sein werden. Der 
Verlust an Stauraumvolumen wird nicht einmal durch den aktuellen Neubau von 
Talsperren kompensiert.  
Die Folge dieser Sedimentation sind mittel- bis langfristig Trink- und Brauch-
wassermangel (z. B. für die Bewässerung), fehlender Hochwasserschutz und der 
Ausfall von Wasserkraftanlagen. Durch das Fehlen des Sediments aus den Zu-
flüssen tritt umgekehrt in den nachfolgenden Gewässerabschnitten eine ausge-
prägte Tiefenerosion auf. Aber auch die Ökologie, die Fischerei, die Landwirt-
schaft und die Schifffahrt können negativ durch die fehlenden Sedimente beein-
flusst werden. So können je nach Region und Sedimentdynamik Porenräume für 
Kleinstlebewesen fehlen, der Fischbestand abnehmen und wertvolle Düngestoffe 
fehlen. Die Europäische Wasserrahmenrichtlinie hat deshalb in ihrem Anhang V 
auch die Sedimentdurchgängigkeit als wichtigen Aspekt erkannt. Aber auch die 
Akkumulation von anorganischen und organischen Schadstoffen in den Stau-
räumen ist das Ergebnis einer fehlenden Sedimentdynamik.  
Die Beschreibung und Bewertung der Sedimentdynamik im Stauraum sowie des 
Gewässerabschnitts unterstrom der Stauhaltung, die Vermeidung einer Akkumu-
lation von Schadstoffen im Stauraum sowie die Bewertung der Bioverfügbarkeit 
sedimentgebundener Schadstoffe, die Wiederherstellung der Durchgängigkeit 
von Staustufen für Sedimente und abschließend die ökonomische Nutzung und 
Verwertung der Stauraumsedimente sind Herausforderungen für den 
Talsperrenbetreiber. 
Der Beitrag stellt eine Synthese der vielfältigen Herausforderungen aufgrund der 
Sedimentproblematik, von neuen Möglichkeiten des Sedimentmanagements von 
Stauräumen, zur Bewertung der Bioverfügbarkeit schadstoffgebundener Sedi-
mente, zu innovativen Technologien und Verfahren der Sedimentbewirtschaf-
tung und Möglichkeiten der Nutzung und Verwertung von Talsperren-
sedimenten auf der Grundlage verschiedener interdisziplinärer Forschungsvor-
haben am Institut für Wasserbau und Wasserwirtschaft der RWTH Aachen dar.  
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2 Verfahren zur Vermeidung und Reduktion von Verlandungen 
von Stauräumen 
Schleiss et al. (2010) klassifizieren und diskutieren präventive und retroaktive 
Maßnahmen gegen Verlandung von Stauseen. Es wird in Maßnahmen im Ein-
zugsgebiet (z. B. Erosionsschutz und Geschieberückhalt), im Stauraum (z. B. 
mechanische und hydraulische Räumung) und an der Talsperre selber (z. B. Er-
höhung der Talsperre, Absenkung des Stauspiegels während sedimentreicher 
Hochwasser) unterschieden. Maßnahmen im Einzugsgebiet verlagern die Ver-
landung entweder in Vorsperren oder Geschieberückhaltebecken oder sind wie 
ein Erosionsschutz in vegetationslosen Gebieten nur mit großem Aufwand 
machbar. Maßnahmen im Stauraum selber erfordern häufig das Absenken des 
Stauspiegels, um entweder Baggerarbeiten durchführen zu können oder die ab-
gelagerten Sedimente aufgrund einer erhöhten Schleppkraft zu remobilisieren. 
Hierdurch kann es zu einem erhöhten Sedimenteintrag nach Unterstrom und zu 
Auflandungen mit unter Umständen negativen ökologischen Folgen bzw. zu 
Leistungseinbußen (Trinkwasser, Energie) kommen. Andererseits stellen Jenzer 
et al. (2006) fest, dass „begrenzte Feststoffkonzentrationen im Triebwasser 
durchaus akzeptierbar sind, wenn es gelingt, Schwebstoffe am Absetzen zu hin-
dern“. Maßnahmen an der Talsperre selber wie z.B. eine Erhöhung der Krone 
der Talsperre, ein Freispülen der Auslassorgane oder eine Absenkung des Stau-
spiegels während sedimentreicher Hochwässer werden als Lösungen zur Reduk-
tion von Verlandungen ebenfalls erwähnt, sind aber in der überwiegenden Zahl 
der Fälle weder fachlich noch wirtschaftlich sinnvoll.  
In der Schweiz wurde die Notwendigkeit eines kontinuierlichen Sedimentaus-
trags nach Unterstrom ebenfalls erkannt und untersucht. Schleiss et al. (2010) 
versuchen durch Erhöhung der Fließgeschwindigkeiten im Stauraum die Sedi-
mente in Schwebe zu halten und dann zu turbinieren. Um die Sedimente in 
Schwebe zu halten, untersuchen Jenzer et al. (2006) die Wirkung von Luftbla-
senschleiern, Druckwasserstrahlen und Rotationsströmungen und führen physi-
kalische Modellversuche, Feldmessungen und numerische Modellierungen 
durch.  
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3 Kontinuierliche Sedimentverlagerung zur Wiederherstellung 
eines natürlichen Sedimenttransports 
Die größten Nachteile der gängigen Stauraumentlandungsmaßnahmen sind die 
nicht nachhaltige und unwirtschaftliche Anwendung. Der hier vorgestellte neue 
technische Ansatz ist eine praktikable und kostengünstige Alternative zu den 
verfügbaren Verfahren und stellt dabei gleichzeitig die natürliche Gewässermor-
phologie auch im Unterlauf der Gewässer wieder her. Dabei werden die im 
Stausee abgelagerten Sedimente nicht entnommen und entsorgt, sondern mit ei-
ner neu entwickelten Einrichtung innerhalb des Stausees kontinuierlich in den 
Erosionsbereich vor den Abflussorgangen verlagert und so in verträglichen na-
turnahen Mengen aus dem Stausee wieder ausgetragen (Abbildung 1). 
Tabelle 1 Maßnahmen zur Stauraumentlandung (nach Schleiss et al., 2010) 
Einzugsgebiet Stauraum Staumauer 
Erosionsschutz Stauraumspülung Erhöhung der Mauer 
Geschieberückhalte- becken Mechanische Räumung Höherlegen der Auslass- 
bzw. Betriebsorgane 
Kiesfänge Totraum  Freispülen unter Druck 
Vorbecken / Vorsperren Verhinderung der Absetzung Durchleitung der 
Trübeströme 






Abbildung 1: Prinzip der kontinuierlichen Sedimentumlagerung (links); Prototyp (rechts) 
Hierzu bestreicht ein automatisch arbeitendes Arbeitsgerät mit einer Saugein-
richtung kontinuierlich den gesamten Gewässerboden des Abtragungsbereichs. 
Anders als bei der klassischen Saugbaggertechnik werden dabei nur Sedimente 
bis zu einer gewählten Korngröße aufgenommen. Damit werden sowohl das Zu-
setzen der Saugeinrichtung wie auch Schäden an den Abflussorganen der Stau-
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anlage verhindert. Um eine gleichmäßige Abtragung zu gewährleisten, wird das 
Fahrzeug kontrolliert an einem verankerten Zugseilsystem geführt.  
Die mittels eines Spül- und Saugkopfs gelockerten Sedimente werden durch eine 
Saug- und Druckleitung zu den Abflussorganen der Stauanlage gefördert und 
dort abgesetzt. Zum Stofftransport ist das Arbeitsfahrzeug mit einer leistungsfä-
higen Förderpumpe ausgestattet. Die jeweils vor den Abflussorganen abgelegten 
Sedimente werden vom Abfluss erodiert und so mit dem Abfluss aus dem Re-
servoir ausgetragen.  
Der Einsatz des Geräts wird auf den  jeweiligen Abfluss aus der Stauanlage an-
gepasst. So wird eine effiziente und an den Abfluss der Stauanlage angepasste 
Sedimentabfuhr erreicht. Um die Wiederherstellung des ursprünglichen Profils 
des Speicherbeckens umweltverträglich zu gestalten, sollte der Stofftransport 
über einen langen Zeitraum verteilt werden. Durch die Automatisierung ist eine 
Verteilung der Sedimentumlagerung auf Monate oder Jahre oder ein permanen-
ter Einsatz möglich.  
Die Abfuhr des Sediments aus der Stauhaltung erfolgt durch die regulären Ab-
flussorgane. Dies können Schütze, Wehranlagen oder Turbinen sein. Die Ab-
flussorgane werden durch den im Abfluss geringfügig höheren Sedimentgehalt 
und der wählbaren Korngrößen im Sediment nicht merklich beansprucht. 
Das Verfahren erspart dem Anwender erhebliche Entsorgungskosten und länge-
re Anlagenausfälle.  
Das Verfahren wurde im Rahmen des vom BMWi geförderten AiF-ZIM-
Konsed-Projektes (Fördernummer: KF2493402RH0) erfolgreich für eine erste 
Anwendung am Stausee Ohl-Grünscheid an der Agger konzipiert, gebaut und 
eingesetzt. Im Rahmen der Erstanwendung wurden verschiedene Funktionstests 
z. B. zur automatischen Steuerung des Geräts, zur Ermittlung der Durchflussra-
ten sowie zur Bestimmung der Sedimentkonzentrationen durchgeführt.  
Aufgrund strenger Umweltkriterien durch die Aufsichtsbehörden durften durch 
das Verfahren im Ersteinsatz bestimmte Grenzwerte für Trübung, Sauerstoffge-
halt und Leitfähigkeit in der Agger bzw. im Stausee Ohl-Grünscheid nicht über- 
bzw. unterschritten werden. Alle Grenzwerte wurden erfolgreich eingehalten. 
Für einen effektiven Einsatz des Verfahrens sind stets die örtlichen Randbedin-
gungen zu beachten, daher sollten vor Anwendung des Verfahrens die Sedi-
menteigenschaften, die aquatischen Ökosystembedingungen (Biologie und 
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Chemie) sowie der Stauanlagenbetrieb ermittelt werden. Derzeit findet ein Ein-
satz des Verfahrens am Olsberger Stausee statt. Täglich werden in Abhängigkeit 
des Abflusses bis zu 20 t Feststoff in das nachfolgende Gewässer weiter gege-
ben. Die technischen Prozessgrenzen wurden dabei noch nicht erreicht, lassen 
also Reserven nach oben. Weitere Details des Verfahrens können auch Bundes-
mann und Bartelt (2009) sowie den Patenten (Nr. DE102007016679.8 bzw. 
PCT/EP2008/002507) entnommen werden. 
4 Bewertung von Talsperrensedimenten 
Neben rechtlichen Nutzungseinschränkungen von Talsperrensedimenten sind 
auch natürliche Charakteristiken der Sedimente bei der Bewertung zu berück-
sichtigen. Talsperrensedimente weisen verschiedene biologische und chemische 
Eigenschaften auf. Um eine Gefährdung oder Verschlechterung des Wasserkör-
pers und der aquatischen Organismen durch die Nutzbarmachung von 
Talsperrensedimenten zu vermeiden, sind hydromorphologische und ökotoxiko-
logische Untersuchungen notwendig, die die jeweiligen Randbedingungen ab-
grenzen. 
Talsperrensedimente können bei kleinen Korngrößen anthropogen und / oder 
geogen bedingte Schadstoffbelastungen aufweisen und eine Schädigung von 
Wirbellosen und der Fischfauna hervorrufen. Daher ist es erforderlich, mögliche 
ökotoxikologische Konsequenzen der Remobilisierung von Schadstoffen wäh-
rend der Sedimentumlagerung und -mobilisation zu verstehen und vorhersagen 
zu können. Besonders die direkte Kombination von Methoden aus Hydrodyna-
mik und Ökotoxikologie nimmt einen steigenden Stellenwert ein. Im Rahmen 
des aus Mitteln der Exzellenzinitiative geförderten Boost-Fund-Projektes 
FLOODSEARCH wurde der experimentelle Nachweis geführt, dass eine kom-
binierte hydromechanisch-ökotoxikologische (hydrotoxische) Untersuchung im 
Kreisgerinne des IWW machbar und zielführend ist (Abb. 2). 
Ziel dieser Untersuchungen war es, unter naturnahen Verhältnissen aber trotz-
dem unter kontrollierten Randbedingungen (Temperatur, Sauerstoffgehalt, 
Strömungseigenschaften, etc.) die Wechselwirkungen zwischen biologischen, 
chemischen, sedimentologischen und hydrodynamischen Parametern systema-
tisch zu untersuchen und damit die ökotoxikologische Relevanz sedimentgebun-
dener Schadstoffe infolge von Hochwasserereignissen oder eines Sedimentein-
trags ins Gewässer zu bewerten. Auf diese Weise können Skalen- und Modellef-
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fekte bei der Beurteilung der Sedimente vermieden werden (Schüttrumpf et al., 
2011). 
   
Abbildung 2: Ökotoxikologische Untersuchungen im Kreisgerinne des IWW mit Sedimen-
ten (links); Kreisgerinne (Mitte); Vergleichsuntersuchungen ohne Sedimente 
(rechts) 
Über diese chemischen und ökotoxikologischen Aspekte hinaus ist die minera-
logische Bewertung und Klassifizierung von Sedimenten vor allem für eine 
wirtschaftliche Nutzungs- und Verwertungskette relevant. 
5 Nutzung von Talsperrensedimenten 
Baggergut aus Fließgewässern findet verschiedentlich wirtschaftliche Verwen-
dung. Entscheidungen hinsichtlich der Nutzung von anfallenden Sedimenten 
sind stets multi-kriteriell. Eine sinnvolle und fundierte Maßnahmenplanung soll-
te daher im Rahmen eines Sedimentmanagementansatzes erfolgen. Im Rahmen 
eines aktuellen EU-geförderten Forschungsprojekts werden Möglichkeiten zum 
Einsatz von Baggergut im Deichbau im Binnen- und Küstenbereich untersucht 
(http://www.dredgdikes.eu). Eine Übertragbarkeit bzw. Erweiterung auf 
Talsperrensedimente wird derzeit am IWW analysiert. 
Die einzelnen Alternativen zum Umgang mit Sedimenten sind durch eine breite 
Palette an Prüfkriterien und Merkmalen charakterisiert. Hierzu zählt einerseits 
die Möglichkeit zur ökonomisch konkurrenzfähigen Platzierung der gelagerten 
oder weiter behandelten Sedimente am Markt und damit zum Bestehen gegen-
über alternativen Produkten. Um ein Sediment wirtschaftlich konkurrenzfähig 
nutzen zu können, sind beispielhaft folgende Aspekte zu bewerten (vgl. auch 
Hamer et al., 2007): 
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− Art (Korngrößenspektrum, Kohäsion etc.) des Sediments 
− Menge des Sediments 
− Homogenität 
− Notwendigkeit und Sinnhaftigkeit einer Entwässerung und gegebenenfalls 
chemischen Behandlung der Sedimente vor Ort oder zwischen Förderort und 
Abnehmer 
− Belastung der Sedimente durch Schadstoffe 
− Homogenität des geförderten Sediments als Produkt- und Qualitätsmerkmal 
für die Weiterverarbeitung (im Sinne eines wirtschaftlichen Produkts) 
− Verfügbare Infrastruktur am Ort der Sedimentgewinnung, bspw. Verkehrs-
infrastruktur für den Einsatz von Maschinen sowie den Abtransport der ge-
förderten Sedimente und Energieversorgung zum Betrieb von Fördereinrich-
tungen. 
− Transportwege und damit zusammenhängende Kosten nach Gewinnung des 
Sediments 
Darüber hinaus sind bei der weiteren Nutzung von Sedimenten stets biologische 
und chemische Qualitätsbewertungen vorzunehmen. 
Die wirtschaftlichen Nutzungspotentiale von Sedimenten hängen ganz wesent-
lich von der Zusammensetzung der Sedimente ab. Tabelle 2 zeigt beispielhaft 
Nutzungsmöglichkeiten im Zusammenhang mit einer groben Einteilung von Se-
dimenten in einzelne Korngrößenbereiche auf. 
Tabelle 2 Möglichkeiten zur Nutzung von Sedimenten in Abhängigkeit vom Sediment 
(Deibel et al., 2007) 
Sediment Ingenieureinsatzbereich Marktprodukt 
Fels Landgewinnung, Bodenverbesserun-
gen, Bodenaustausch, Uferschutz 
Baumaterial 
Kies und Sand Landgewinnung, Bodenverbesserun-


















Aggregate Bodenaustausch Baumaterial 
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Die Nutzung von Sedimenten als Baumaterialien reicht entsprechend den Aus-
führungen in Tabelle 2 von der Verwendung als Schüttgut bis hin zur Erzeugung 
von Mauer- und Klinkersteinen. Vor allem die bei der Steinherstellung zu ver-
folgende Prozesskette ist hinlänglich definiert, so dass eine betriebswirtschaftli-
che Bewertung erfolgen kann. Derzeit werden am IWW Möglichkeiten der wirt-
schaftlichen Nutzung speziell für Talsperrensedimente im Auftrag der Bundes-
anstalt für Geowissenschaften und Rohstoffe untersucht (Abb. 3). 
 
Abbildung 3: Vorgehen bei der Bewertung der Nutzungspfade für Talsperrensedimente 
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Aufbau eines Speicherbewirtschaftungsmodells für 
den Sudan 
Jens Mödinger  
 
Aufgrund des rasanten Ausbaus der wasserwirtschaftlichen Infrastruktur im Su-
dan ist der Aufbau eines Speichermodells zur Untersuchung und Bestimmung ei-
ner effizienten Nutzung des verfügbaren Wasserdargebots angezeigt. 
Der Beitrag gibt zunächst eine kurzen Überblick über das Einzugsgebiet und die 
Hydrologie des Nils sowie einen Einblick in das zu Grunde liegende wasserwirt-
schaftliche System, das bestehende, im Bau befindliche sowie geplante Großpro-
jekte (Dammbauwerke, Wasserkraftanlagen, Bewässerungsprojekte) im Sudan 
umfasst. 
Da sich das Projekt in der Anlaufphase befindet, liegt der Fokus auf den Heraus-
forderungen an die Modellbildung, die über die Abbildung des wasserwirtschaft-
lichen Systems hinausgehen. Dabei geht es sowohl um technische (verfügbares 
Wasserdargebot, Verlandung der Stauräume) wie auch politische Aspekte (Ent-
wicklungen in Anrainerstaaten, administrative Zuständigkeiten). 




Neben der Anfertigung von Machbarkeitsstudien und Ausschreibungsplanungen 
sowie der Bauüberwachung für verschiedene Damm-, Wasserkraft und Bewäs-
serungsprojekte wurde Lahmeyer International (LI) von der Dams 
Implementation Unit (DIU) des Ministry for Electricity and Dams (MED) des 
Sudans damit beauftragt, ein Speicherbewirtschaftungsmodell für den Sudan 
aufzubauen. Damit soll zunächst die Notwendigkeit bzw. die Möglichkeit einer 
koordinierten Steuerung aller Speicher mit dem Ziel einer möglichst effizienten 
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Wassernutzung hinsichtlich Bewässerung und Stromerzeugung aufgezeigt wer-
den. Darüber hinaus sollen externe Randbedingungen in geeigneter Weise be-
rücksichtigt werden. 
1.2 Einzugsgebiet 
Das Einzugsgebiet des Nils ist ca. 3,2 Mio. km² groß und umfasst 11 Anrainer-
staaten im Nordostafrika. Den größten Flächenanteil (43%) daran hat der Sudan 
(angepasst nach Rizzolino, 2000). Die beiden Hauptarme des Nils, der Blaue Nil 
(1.400 km) und der Weiße Nil (3.700 km), vereinigen sich in der sudanesischen 
Hauptstadt Khartoum zum Nil. Von dort sind es weitere 3.100 km bis zu seiner 
Mündung ins Mittelmeer. 
Die Quelle des Weißen Nil ist in der Umgebung des Victoriasees in der äquato-
rialen Seenplatte Ostafrikas zu finden. Er erreicht dem ostafrikanischen Graben-
bruch folgend bei Nimule die Grenze zwischen Uganda und dem Südsudan. 
Dort geht der sogenannte Bahr El Jebel („Fluss des Berges“) im Sudd auf, einer 
der größten Sumpflandschaften weltweit, ca. 800 km oberstrom von Khartoum. 
Der Blaue Nil entspringt im Nordwesten des äthiopischen Hochlandes nahe dem 
Tana-See. Dort folgt der in Äthiopien als Abay bezeichnete Fluss einer tief ins 
Hochland eingeschnittene Schleife nach Südosten, bevor er dann in nordwestli-
cher Richtung nach ca. 800 km und 1.300 Höhenmetern in den Sudan fließt. Auf 
dem 600 km langen Abschnitt nach Khartoum münden noch zwei intermittie-
rende Seitenzuflüsse (Dinder und Rahad) in den Blauen Nil. 
1.3  Hydrologie 
Aufgrund der zeitlich und räumlich differenzierten Niederschlagsverteilung so-
wie der nicht nur topographisch bedingten spezifischen Charakteristika der Ein-
zugsgebiete unterscheiden sich die Abflussregime des Weißen Nils und des 
Blauen Nils deutlich voneinander. 
Im Einzugsgebiet des Weißen Nils ergeben sich aufgrund der Verlagerung der 
Intertropischen Konvergenzzone zwei Regenzeiten (Spitzen im November und 
April), wohingegen es im Einzugsgebiet des Blauen Nils nur eine Regenzeit mit 
intensiven Niederschlägen im Juli und August gibt. Auch die räumliche Vertei-
lung des Niederschlags insbesondere im Einzugsgebiet des Blauen Nils variiert 
sehr stark (Sutcliff & Parks, 1999). 
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Das mittlere Abflussvolume des Weißen Nils bei Malakal von 30 km³/a ist stark 
geprägt durch die dämpfende Wirkung des Sudd (geringe Variation des Abflus-
ses zwischen 600 – 1.300 m³/s) sowie durch die erheblichen Verdunstungsver-
lusts dort (über 50%). Im Gegensatz dazu bringt der Blaue Nil ca. 80% seines 
jährlichen Abflussvolumens von 48 km³ in der Hochwasserperiode von Juli bis 
Oktober, was sich auch in der Variationsbreite des mittleren Abflusses nieder-
schlägt (100 – 8.000 m³/s). Ähnliche Abflusscharakteristika wie der Blaue Nil 
weißt auch der Atbara auf, der mit einem mittleren Jahresabfluss von 10 km³/a 
der letzte permanent Zufluss zum Nil ist und ca. 310 km unterstrom von 
Khartoum in den Nil einmündet. Die mittleren Abflüsse sind exemplarisch in 
Abbildung 1 dargestellt. 
1.4 Bestand und Ausbau der wasserwirtschaftlichen Infrastruktur 
Die Entwicklung der wasserbaulichen Infrastruktur bis Mitte der 1960er Jahre 
ist geprägt von den wirtschaftlichen Zielen der britischen Kolonialherrschaft. 
Der Jebel Aulia Damm am Weißen Nil wurde 1937 zur Niedrigwassererhöhung 
in Ägypten erbaut. Zur Entwicklung von zunächst Baumwollplantagen in den 
fruchtbaren Gebieten zwischen Weißem und Blauem Nil (Gezira-Managil Be-
wässerungsgebiet) wurden der Sennar Damm (1926) und später auch der 
Roseires Damm (1966) errichtet. Schließlich wurde im Zuge des Baus des neuen 
Assuan Damms in Ägypten und der damit verbunden Umsiedlung von Wadi 
Halfa der Khashm El Girba Damm samt New Halfa Bewässerungsgebiet am 
Atbara erbaut (1964). 
Die Entwicklung des Wasserkraftpotenzials spielte dabei zunächst keine Rolle, 
wobei mehrere Studien schon entsprechende Standorte identifiziert haben. Um 
den Jahrtausendwechsel wurde schließlich mit der Planung und dem Bau des 
Merow Damms eine beispiellose Entwicklung der wasserwirtschaftlichen Infra-
struktur im Sudan eingeleitet. Alleine mit der Inbetriebnahme der angeschlosse-
nen Wasserkraftanlage 2009 wurden die installierte Leistung sowie die Jahres-
strommenge des Landes mehr als verdoppelt. Mindestens eine weitere Verdopp-
lung ist durch den Ausbau der Nil-Kaskade (weiter sechs Dämme) angestrebt. 
Darüber hinaus sollen noch über 700.000 ha an Bewässerungsflächen in den 
nächsten 10-15 Jahren hinzukommen und so die wirtschaftliche und gesell-
schaftliche Entwicklung des Landes voranzubringen (aktuelle Wachstumsraten 
von über 6%). Aktuell wird durch die Erhöhung des Roseires Damms, welche 
aufgrund der Verlandungsproblematik schon beim Bau vorgesehen wurde, sowie 
durch den Bau des Upper Atbara Damms das gesamte aktive Stauvolumen von 
bislang 21,1 km³ um 6,6 km³ erhöht und damit die Möglichkeiten der Abfluss-
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steuerung deutlich erhöht. Abbildung 2 und Tabelle 1 geben einen ersten Über-
blick über die wasserwirtschaftlichen Großprojekte im Sudan. 
 
Abbildung 1: Einzugsgebiet des Nils 
2 Herausforderungen an die Modellbildung 
2.1 Bestimmung der verfügbaren Wassermenge 
Bereits 1929 wurde unter britischer Kolonialherrschaft ein Abkommen zur Nut-
zung des Wassers des Nils zwischen Ägypten und dem Sudan ausgehandelt und 
1959 angepasst. Dieser Vertrag regelt bis heute die Aufteilung des verfügbaren 
Wasserdargebots des Nils, wobei alle anderen Anrainerstaaten außen vor gelas-
sen wurden. Die Rechtmäßigkeit dieses Vertrages ist seither und insbesondere in 
jüngster Zeit in Diskussion (Okoth-Owiro, 2004). 
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Roseires (1966/2012) 
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New Halfa (1964) 
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Abbildung 2: Wasserwirtschaftliche Großprojekte im Sudan 
 
Tabelle 1 Wasserwirtschaftliche Großprojekte im Sudan 







1 Jebel Aulia (1937) 30,4 MW 3,4*  
2 Sennar (1926) 15,0 MW 0,3  
3 Roseires (1966/2012) 240,0 MW 6,1 Damm wird um 10 m erhöht 
4 Khashm El Girba (1964) 10,2 MW 0,6  
5 Merowe (2009) 1250,0 MW 8,2 Liefert ca. 50% des Stroms im Land 
6 Upper Atbara (in Bau) 320,0 MW 2,5 Fokus auf Mittel-/Spitzenlast 
7 Shereik 
> 2200,0 MW* 3,4* 
 
8 Kajbar  
9 Dal  
10 Sabalouka  
11 Mograt  
12 Dagash  
13 Gezira-Managil (1926/1966) 880.000 ha*   
14 New Halfa (1964) 142.000 ha*  
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15 Merowe (in Bau) 80.000 – 350.000 ha Erste Ausbaustufe in Bau 
16 Kenana-Rahad 400.000 – 980.000ha  
17 Upper Atbara 210.000 – 290.000 ha*  
 * geschätzter bzw. mittlerer Wert 
Neben der Erfassung der Zuflüsse ist die zukünftige Änderung der Zuflüsse eine 
weitere große Herausforderung. Zwei Faktoren spielen hierbei eine Rolle: 
− Klimawandel. Verschiedene Studien konnten bislang noch keine klare Ten-
denz beim Jahresabflussvolumen aufzeigen (eher reduziert aufgrund höherer 
Evaporationsverluste), wohl aber eine Intensivierung extremer Ereignisse 
(Conway, 2005). 
− Externe Entwicklungen. Aufgrund des deutlichen und unmittelbaren zeitli-
chen Einflusses soll auf diesen Punkt gesondert eingegangen werden (Ab-
schnitt 2.4) 
2.2 Konkurrierende Nutzung der verfügbaren Wassermenge 
Aktuell wird sowohl der Ausbau der Wasserkraft als auch der Ausbau der Be-
wässerungsflächen vorangetrieben. Dabei ist nicht nur zu beachten, dass jedes 
Projekt zusätzliche Verluste durch hauptsächlich Evaporation erzeugt und dies 
vom nutzbaren Wasserdargebot abgezogen werden muss. Vielmehr stellt sich 
auch die Frage des Mehrwertes eines Kubikmeter Wassers, der entweder in der 
Landwirtschaft verbraucht oder zur Stromerzeugung genutzt werden kann. Die 
hängt nicht nur von der Ausbausequenz der Projekte ab, sondern auch von der 
Entwicklung der Weltmarktpreise landwirtschaftlicher Produkte sowie der in-
dustriellen Entwicklung des Landes selbst. Nach wie vor liegt die Priorität aber 
bei der Landwirtschaft. 
2.3 Verlandung der Stauräume 
Der Nil ist seit jeher bekannt für die nährstoffreichen Sedimente, die er jedes 
Jahr während der Hochwasserperiode mit sich führt. Der Hauptteil der Sedimen-
te kommt dabei aus dem äthiopischen Hochland (Ahmed & Ismail, 2008). Daher 
mussten gerade bei den Dämmen entlang des Blauen Nils (Roseires, Sennar), 
des Atbara (Khashm El Girba) und am Unterlauf des Nils (Assuan) teilweise 
leidvolle Erfahrungen mit der Verlandung des Stauraums gemacht werden. Die-
se rasche Verlandung insbesondere gleich nach Inbetriebnahme der Speicher 
zeigte, dass selbst bei entsprechenden baulichen und betrieblichen Maßnahmen 
zur Sedimenträumung Ablagerung im Stauraum nicht verhindert werden kön-
nen. 
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Eine wesentliche betriebliche Maßnahme ist die Absenkung des Wasserspiegels, 
um im Reservoir möglichst hohe Fließgeschwindigkeiten und damit einen Wei-
tertransport der Schwebstoffe zu erreichen. Teilweise werden die Speicher auch 
komplett entleert („Flushing“). Die Herausforderung besteht nun darin, ein ge-
eignetes Zeitfenster zur Befüllung zu finden, welches die mögliche Sedimentati-
on minimiert und gleichzeitig die Vollfüllung aller Speicher sicherstellt 
(Mödinger et al., 2011). 
2.4 Entwicklungen in den Anrainerstaaten 
Für einige Anrainerstaaten ist die Nutzung des Nils mittlerweile nicht nur wirt-
schaftlich möglich sondern auch notwendig. So werden Studien, die teilweise 
noch zu Zeiten der Kolonialherrschaft angefertigt wurden, wieder aus den 
Schubladen geholt sowie neue Projekte angestoßen oder gar schon realisiert. 
Drei Beispiele sollen zeigen, wie essenziell solche externen Projekte auf die 
Bewirtschaftung der Speicher im Sudan Einfluss nehmen können. 
− Tekeze Damm, Äthiopien. Der im Einzugsgebiet des Atbara liegende und En-
de 2009 fertig gestellte Damm ist als Überjahresspeicher ausgelegt, so dass 
eine nahezu vollständige Regulierung von ca. 30% des Abflusses des Atbara 
erfolgt. Somit können nun um die 80 m³/s in einem Zeitraum abfließen, in 
dem der Fluss sonst teilweise auch trockengefallen war. 
− Millennium/Renaissance Damm, Äthiopien. Die Grundsteinlegung dieses 
Megaprojekts (5.500 MW, ca. 65 km³ Stauvolumen) an der Grenze zum Su-
dan war vor wenigen Monaten. Aufgrund der Speicherkapazität wird der 
komplette Abfluss des Blauen Nils reguliert werden können. Dies hat nicht 
nur Auswirkungen auf das tatsächlich nutzbare Wasservolumen (die einlau-
fende Hochwasserwelle läuft bislang ungenutzt durch das System) sondern 
auch auf die Bewirtschaftung der Speicher, da die zu erwartenden Sediment-
frachten deutlich reduziert werden. 
− Jonglei Kanal, Süd-Sudan. Bereits 1978 wurde mit dem Bau dieses Kanals 
begonnen, der das Wasser des Weißen Nil teilweise am Sudd vorbeiführen 
sollte. Aufgrund des Bürgerkriegs musste das Projekt 1984 aufgegeben wer-
den, nachdem rund 240 km des 360 km langen Kanals fertiggestellt waren. 
Dieses Projekt soll nun wieder aufgenommen werden, auch mit Unterstüt-
zung von Ägypten. 
Der Einfluss dieser Projekte wird als weitaus größer eingeschätzt als der Ein-
fluss eines möglichen Klimawandels oder Veränderungen in der Bewirtschaf-
tung aufgrund der Stauraumverlandung. Weiter Dammprojekte im Süd-Sudan 
162 Aufbau eines Speicherbewirtschaftungsmodells für den Sudan 
 
 
und Uganda sind geplant, deren Einfluss auf die Wasserbilanz wird aber als ge-
ring erachtet 
2.5 Administrative Zuständigkeiten und Entscheidungsträger 
Historisch bedingt gibt es nach wie vor unterschiedliche Zuständigkeiten für 
− den Betrieb und Unterhalt von Pegeln (Nile Water Department, DIU) 
− die Steuerung der Speicher (Ministry of Irrigation and Water Resources, 
DIU) 
− die Stromproduktion aus Wasserkraft (Sudanese Hydropower Generation 
Company, DIU) 
Darüber hinaus werden von den lokalen Landesregierungen Projekte teilweise 
ohne Abstimmung mit den zentralen Behörden vorangetrieben bzw. die Bewirt-
schaftung der Speicher durch politischen Druck teilweise beeinflusst. 
Dies führt zwangsläufig zu einer weniger effizienten Nutzung des vorhandenen 
Wasserdargebots, so dass eine entsprechende Aufbereitung der hydrologischen 
und operationellen Randbedingungen, der unterschiedlichen Interessen sowie 
die sich daraus ergebenden Bewirtschaftungsszenarien zur Unterstützung eines 
Entscheidungsprozesses angezeigt ist. Dabei sind die Komplexität des Systems 
auf der einen Seite sowie die möglicherweise vorbefassten Betrachtung der Er-
gebnisse durch Entscheidungsträger auf der anderen Seite zu berücksichtigen. 
3 Ausblick 
3.1 Modellaufbau 
Bei der Wahl der Modellsoftware sind verschiedene Aspekte zu berücksichtigen. 
So verfügen am Markt befindliche Produkte in der Regel über eine graphische 
Benutzeroberfläche sowie alle relevanten Komponenten zur Abbildung wasser-
wirtschaftlich Systeme. Darüber hinaus bieten einige Anbieter Schulungen und 
Wartungsverträge, was den Transfer des Modells zum Kunden vereinfacht. Al-
lerdings fehlt es meist an einer flexiblen Anpassung der Komponenten an die 
tatsächlich vorhandenen Gegebenheiten sowie die Möglichkeit der freien For-
mulierung von Bewirtschaftungsregeln. Deshalb wird zum Modellaufbau auf 
Softwarekomponenten zurückgegriffen, die im Laufe der Jahre selbst entwickelt 
worden sind und den spezifischen Anforderungen des Projekts gerecht werden. 
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Aufgrund der teilweisen starken Fokussierung auf Teileinzugsgebiete im Bezug 
auf die Sicherstellung der Bewässerung werden für den Weißen Nil, den Blauen 
Nil und den Atbara entsprechende Teilmodelle aufgebaut. Der Abfluss aus den 
unteren Modellrändern sowie Informationen über Zuflüsse und Bewirtschaftung 
der Teilmodelle werden an das unterstromige Modell (ab Khartoum) übergeben. 
3.2 Eingabeparameter 
Der Zufluss soll durch eine entsprechende Zeitreihengenerierung abgebildet 
werden, wobei ein Einsatz von z.B. ARMA-Modellen nicht zielführend er-
scheint angesichts der verschiedenen teilweise unbekannten Änderungen in den 
Abflusscharakteristika oberstrom der Modellränder. Vielmehr werden auf Basis 
einer manuellen Analyse der historischen Zeitreihen vereinfachte Ganglinien 
(mit/ohne lokalen Schwankungen) erzeugt, welche auf Jahres- und Monatsbasis 
den historischen Zeitreihen ähnlich sind. 
Für die wasserwirtschaftlichen Komponenten wird der Bewässerungsbedarf vom 
Kunden vorgegeben sowie für die Wasserkraft notwendigen Parameter aus den 
entsprechenden Studien entnommen. 
3.3 Steuerung und Anwendung 
Neben den allgemeinen Eingabeparameter sollen spezifische Änderungen bzw. 
Ereignisse über Szenarien abgedeckt werden: 
− Der Einfluss einzelner Projekte auf das Gesamtsystem wird durch eine Vari-
antenrechnung mit und ohne dem jeweiligen Projekt untersucht 
− Der Einfluss des Klimawandels soll über eine entsprechende Modifizierung 
der Zuflüsse eingebracht werden 
− Entsprechend der Abbildung des Klimawandels sollen externe Entwicklun-
gen berücksichtigt werden, wobei die Modellierung von oberstrom liegenden 
Projekten soweit wie möglich explizit durchgeführt werden wird 
− Die mögliche Verlandung der Stauräume wird über eine entsprechende Än-
derungen der Speicherinhaltskurven berücksichtigt 
Um eine möglichst effiziente Nutzung des verfügbaren Wasserdargebots zu er-
reichen, muss die Steuerung der Speicher – insbesondere der Entleerungs- sowie 
der Befüllungsvorgang – optimiert werden. Aufgrund der vielen Steuerungspa-
rameter sowie der Modelllaufzeiten erscheint eine rein mathematische Optimie-
rung nicht zielführend. Daher werden grundlegende Steuerungsvarianten vor-
formuliert und entsprechend kombiniert. Auf Basis der Analyse dieser Steue-
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rungsvarianten kann dann eine Feinjustierung der jeweiligen Parameter vorge-
nommen werden. 
Schließlich sollen einfache und standardisierte Tabellen und Diagramme die In-
terpretation der Modellergebnisse sowie die daran anschließende Vermittlung 
der komplexen Zusammenhänge an Dritte unterstützen. 
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Das Speichersystem "Große Röder" umfasst die Talsperren Wallroda, Nauleis 
sowie die Speicher Radeburg I und II. Diese Stauanlagen, die sich rechtselbig be-
finden, werden durch den Betrieb Oberes Elbtal der Landestalsperrenverwaltung 
des Freistaates Sachsen betrieben und bewirtschaftet. Mit einem Gesamteinzugs-
gebiet von ca. 375 km² erfüllen diese Anlagen neben der Trink- und Brauchwas-
serbereitstellung eine wichtige Funktion beim Hochwasserschutz im Raum 
Radeburg - Großenhain - Gröditz. Das größte Hochwasserereignis der jüngeren 
Vergangenheit im September des Jahres 2010 hat die große Bedeutung des Spei-
chersystems Radeburg eindrucksvoll in Erinnerung gerufen. Jahreszeitabhängig 
stehen im Rödergebiet insgesamt ca. 6 Mio. m³ Rückhalteraum für den Hochwas-
serschutz zur Verfügung.  
Die Bewirtschaftung dieser Stauanlagen erfolgt auf Grundlage von amtlich bestä-
tigten Wasserwirtschaftsplänen. Darin finden neben der Einzugsgebietsgröße, der 
Hydrologie und den Zuflussverhältnissen auch die Nutzungsarten der Stauanlagen 
Berücksichtigung.  
Aus dem Spannungsfeld der multifunktionalen Nutzung der Stauanlagen ergibt 
sich die Notwendigkeit, den Speicher Radeburg II jahreszeitlich mit verschiede-
nen Stauzielen zu bewirtschaften. Beispielsweise muss im Frühjahr aus Natur-
schutzgründen im Speicher II wegen der Brutvögel ein höherer und im Herbst 
wegen der Watvögel ein niedrigerer Wasserstand eingehalten werden, woraus sich 
zeitlich unterschiedliche Hochwasserrückhalteräume ergeben. Zugleich müssen 
Nutzungsanforderungen hinsichtlich Trink- und Brauchwasserbereitstellung so-
wie Naherholung/Tourismus berücksichtigt werden. Da der Speicher II selbst ein 
Einzugsgebiet von nur ca. 28 km² besitzt, mit einem Gesamtstauraum von ca. 8,90 
Mio. m³ jedoch volumenmäßig die größte Stauanlage dieses Einzugsgebiets dar-
stellt, kann die Bewirtschaftung nur im Verbund mit dem Speicher I über einen 
ca. 5 km langen Zuleiterkanal erfolgen.  
Den Schwerpunkt dieser Veröffentlichung bilden die Betriebsabläufe sowie die 
Nutzungsarten der Stauanlagen unter den oben erwähnten Randbedingen, insbe-
sondere die Funktions- und Betriebsweise des Speichersystems Radeburg. An 
Hand des Beispiels Extremhochwasser September 2010 wird die Bedeutung einer 
genaueren Vorhersage, genaueren Zuflussmessdaten und die Bedeutung von In-
formation an die Unterlieger hinsichtlich des Hochwassermanagements dargelegt.  
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1 Charakteristik des Einzugsgebiets Größe Röder 
Geographisch erstreckt sich das Einzugsgebiet des Gewässersystems Großer 
Röder nördlich der Landeshauptstadt Dresden zwischen den Städten Radeberg 
und Gröditz (siehe Abbildung 1). Naturräumlich kann der östlich von der Stadt 
Radeburg gelegene Teil des Einzugsgebietes der Großen Röder dem Sächsi-
schen Bergland und der westliche Teil dem Sächsischen Hügel- und Tiefland 
zugeordnet werden. Die große Röder ist ein Gewässer I. Ordnung.  
Im Einzugsgebiet der Größen Röder dienen die amtlichen Pegelstandorte 
Radeberg, Großdittmansdorf und Kleinraschütz (siehe Abbildung 1) maßgeblich 
zur Steuerung der Stauanlagen zum Hochwasserbetrieb bzw. zur Sicherstellung 
der Niedrigwasseraufhöhung der Großen Röder. 
 
Abbildung 1: Einzugsgebietsübersicht sowie Standort der Stauanlagen 
Die Große Röder wird, wie aus der Abbildung 2 zu entnehmen ist, von mehreren 
Nebenflüssen der 2. Ordnung gespeist. Die Einzugsgebietsgröße beträgt ca. 870 
km², wobei das Teileinzugsgebiet stromaufwärts des Speichers Radeburg 1 ca. 
303 km² der Fläche und das Teileinzugsgebiet stromabwärts vom Speicher 
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Radeburg 1 ca. 567 km² darstellen. Die Große Röder mündet nördlich von 
Gröditz in die Schwarze Elster. 
 
Abbildung 2: Einzugsgebiet der Großen Röder und Zuflüsse 
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2 Die Stauanlagen im Einzugsgebiet 
2.1 Talsperre Nauleis 
Die Talsperre Nauleis befindet sich nordwestlich von Radeburg und staut den 
Hopfenbach, einen Nebenfluss der Großen Röder. Die Anlage wurde von 1988 
bis 1991 für die Brauchwasserversorgung der Landwirtschaft gebaut. Heute 
dient sie dem Hochwasserschutz, der Fischerei und der Niedrigwasserregulie-
rung.  
Tabelle 1 Bautechnische Angaben zur TS Nauleis: 
Einzugsgebietsgröße ca. 32 km² 
Stauraum 1,27 Mio. m³ 
gewöhnlicher HW-Rückhalteraum 0,29 Mio. m³ 
Art des Absperrbauwerkes Kiesdamm mit geneigter Innendichtung aus 
Lehm und 2 Randdämme 
geodätische Höhe  Bauwerkskrone 145,62 m NHN 
Höhe über Gründungssohle 9,5 m (Dammachse) 
Krone: Länge / Breite 860,0 m / 3,0 m 
Neigung: Luftseite / Wasserseite 1:2,5 / 1:3 
2.2 Talsperre Wallroda 
Die Talsperre Wallroda ist die östlichste Stauanlage des Speichersystems Großer 
Röder und befindet sich nördlich der Stadt Radeberg. Ursprünglich sollte mit der 
Errichtung der Talsperre Wallroda (Bauzeit 1986 – 1989) vor allem der Wasser-
bedarf der Landwirtschaft in der Region Radeberg sichergestellt werden. Diese 
Nutzungsart der Talsperre ist jedoch nach 1990 auf Grund der geänderten Ag-
rarpolitik ausgeblieben. Die Talsperre dient heute vorrangig dem Hochwasser-
schutz bzw. der Niedrigwasseraufhöhung der Großen Röder. Neben diesen Nut-
zungsarten wird sie außerdem für die Fischerei genutzt.  
Tabelle 2 Bautechnische Angaben zur TS Wallroda: 
Gestautes Gewässer Steinbach 
Einzugsgebietsgröße 10,88 km² 
Stauraum  0,84 Mio. m³ 
gewöhnlicher HW-Rückhalteraum  0,24 Mio. m³ 
Art des Absperrbauwerkes Erddamm mit geneigter innenliegender 
PVC-Dichtung und wasserseitig Betonsporn
geodätische Höhe  Bauwerkskrone 260,89 m NHN 
Höhe über Gründungssohle  11,6 m  
Krone: Länge / Breite 200,0 m / 3,0 m 
Neigung: Luftseite / Wasserseite 1:2,5 / 1:3 
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2.3 Speichersystem Radeburg 
Der Speicher Radeburg I und II (nachfolgend SP I und SP II genannt) sowie der 
Überleitungskanal (Zuleiter) bilden das Speichersystem Radeburg (siehe Abbil-
dung 3). Die Speicher Radeburg wurden ursprünglich insbesondere zur Brauch-
wasserentnahme und zur Bewässerung der landwirtschaftlichen Flächen errich-









Abbildung 3: Speichersystem Radeburg  
Der SP I wurde zwischen 1937 und 1939 gebaut und befindet sich östlich der 
Stadt Radeburg an der Autobahnausfahrt der A 13. Sein Damm schließt sich an 
den zeitgleich 1938 gebauten Autobahndamm der A 13. Der SP I staut die Grö-
ße Röder zu einem See mit einem Fassungsvermögen von ca. 0,70 Mio. m³. Der 
Stausee wird nur fischereilich genutzt. Einen gewöhnlichen Hochwasserrückhal-
teraum hat der SP I nicht und dient vorrangig als Verteilerbecken im Speicher-
system Radeburg. Das bedeutet, dass vom SP I bei Bedarf das Wasser zur 
Hochwasserentlastung der Großen Röder oder zur eigentlichen Speicherung 
zwecks Grundwasseranreicherung in den SP II übergeleitet wird. 
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Der aus zwei Teilflächen, dem Großteich Zschorna und dem Breiten Teich, be-
stehende SP II wurde zwischen 1939 und 1953 errichtet und liegt ca. 5 km nörd-
lich vom SP I. Gleichzeitig wurde der ca. 5 km lange Zuleiter zwischen den SP I 
und II gebaut. Durch den SP II werden neben dem Dobrabach und dem Spring-
bach mehrere Hälterteiche, sogenannte Fischzuchtgewässer angestaut. Der SP II 
dient als eine Art Nebenschlussbecken der Großen Röder im Speichersystem 
Radeburg vorrangig dem Hochwasserschutz.  
Tabelle 3 Bautechnische Angaben zum SP I:  
Bauzeit 1937 bis 1939 
Gestautes Gewässer Große Röder 
Einzugsgebietsgröße 303 km² 
Stauraum  0,69 Mio. m³ 
gewöhnlicher HW-Rückhalteraum  0,0 Mio. m³ 
Art des Absperrbauwerkes Erddamm mit geneigter Innendichtung und 
Sporn aus Lehm 
geodätische Höhe  Bauwerkskrone 149,60 m NHN 
Höhe über Gründungssohle  7 m  
Krone: Länge / Breite 270,0 m / 3,0 m 
Neigung: Luftseite / Wasserseite 1:3 / 1:2,5 
Außerdem reichert der SP II durch natürliche Versickerung Grundwasser an und 
sichert somit die Wassergewinnung für Brunnen im Versorgungsgebiet des 
Wasserzweckverbandes Brockwitz - Rödern. Der SP II mit seinen Ufern gilt als 
Vogelschutzgebiet und Naturschutzgebiet „Zschornaer Teiche“. 
Tabelle 4 Bautechnische Angaben zum SP II:  
Bauzeit 1939 bis 1953 
Gestautes Gewässer Dobrabach, Springbach, Überleitung vom 
SP Radeburg I 
Einzugsgebietsgröße 28 km² 
Stauraum  siehe Abbildung 
gewöhnlicher HW-Rückhalteraum  siehe Abbildung 
Art des Absperrbauwerkes Erddamm mit geneigter Innendichtung aus 
Lehm 
geodätische Höhe  Bauwerkskrone 146,60 m NHN 
Höhe über Gründungssohle  10,3 m  
Krone: Länge / Breite 1775,0 m / 3,0 m 
Neigung: Luftseite / Wasserseite 1:2,3 / 1:3 
Der SP II wird auf Grund der unterschiedlichen Nutzungsarten jahreszeitabhän-
gig variabel bewirtschaftet. Die Nutzungsarten, z. B. Trinkwasser- und Bruch-
wasserversorgung, Niedrigwasseraufhöhung sowie Schutzgebiet Brutvogel er-
fordern einen höhen Wasserstand und die Nutzungsarten Hochwasserschutz und 
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Schutzgebiet Watvogel erfordern dagegen einen niedrigen Wasserstand. Um al-
len Nutzungsarten gerecht zu werden, erfolgt die Bewirtschaftung des SP II ent-
sprechend der in der Abbildung 5 dargestellten Stauraumaufteilung. Demnach 
steht der größte Hochwasserrückhalteraum mit einem Volumen von 4,9 Mio. m³ 
in den Monaten August und September zur Verfügung.  
Durch Überleitung vom Speicher Radeburg I ist theoretisch eine Füllung des 
Speichers Radeburg II auf 145,27 m NN =  9,38 Mio. m³ möglich. 
 
Abbildung 4: Stauraumaufteilung SP II 
3 Bewirtschaftung des Speichersystems Radeburg 
Wie bereits erwähnet, erfolgt die Bewirtschaftung der SP I und II im Verbund. 
Im Regelbetrieb wird zur Aufrechterhaltung der Stauziele (siehe Abbildung 4) 
bei Bedarf über den Zuleiterkanal das Wasser aus dem SP I in den SP II überge-
leitet. Im Hochwasserfall werden in Abhängigkeit der Zuflussentwicklung und 
beim Überschreiten eines Abflusses vom SP I in den Unterlauf der Großen Rö-
der von ca. 25 m³/s die beiden Schütze des Zuleiterkanals (Zuleiterwehr) am 
SP I nacheinander geöffnet und der Zuleiter in Betrieb genommen (siehe Abbil-
dung 5).  
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Die Zuleiterkapazität ist begrenzt. Jahreszeitabhängig kann über das offene Frei-
spiegelgerinne des Zuleiters max. bis zu 20 m³/s aus der fließenden Welle in den 
SP Radeburg II übergeleitet werden. Wenn der im SP II vorhandene Rückhalte-
raum ausgeschöpft ist, wird das Zuleiterwehr geschlossen. Da der SP I keine ei-
genen Speicherkapazitäten hat, fließt die in den SP I aus der Großen Röder zu-
fließende Wassermenge dann ohne zusätzliche Steuerungshandlung vollständig 
über eine Stauklappe in den Unterlauf der Großen Röder ab (Zufluss = Abfluss).  
Mit Inbetriebnahme des Zuleiters zur Entlastung der Großen Röder erfolgt durch 
die Staumeisterei entsprechend der Talsperrenmeldeordnung der LTV die Be-
nachrichtigung der Unterlieger (Städte und Gemeinden) über den Abfluss an die 
Große Röder unterhalb des SP I bzw. über die in den SP II abzuleitende Was-
sermenge. Diese Informationen werden bei wesentlicher Änderung der Ab-
flussmengen aktualisiert. 
 
Abbildung 5: Zuleiter beim HW September 2010 
Während des Septemberhochwassers 2010 (Wiederkehrintervall  ca. 100 a) im 
Rödergebiet konnte der Hochwasserscheitel durch die anteilige Überleitung der 
in den SP I zugeflossenen Hochwasserwelle in den SP II von max. 84 m³/s auf 
64 m³/s im Ablauf in die Große Röder unterhalb des SP I reduziert werden. Das 
entspricht einer wirksamen Hochwasserscheitelreduzierung von ca. 25 % (siehe 
Abbildung 6).  
Erst nach Abklingen eines Hochwasserereignisses wird mit einer Erhöhung der 
Abgabe aus dem SP II in den Dobrabach, welcher bordvoll mit max. 3 m³/s be-
lastet werden kann, die Entlastung des gewöhnlichen Rückhalteraum SP II ein-
geleitet. Sollten mehrere Hochwasserereignisse in kürzeren Abständen aufei-
nander folgen, bestünde auf Grund der begrenzten hydraulischen Leistungsfä-
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higkeit des Dobrabaches die Gefahr, dass der eingestaute Rückhalteraum des SP 
















































































































































































































Überleitung von Radeburg I nach Radeburg II
Zufluss aus der Großen Röder
Inhalt RadeburgI
Inhalt Radeburg II
Inhalt bei Stauziel Radeburg II
Inhalt bei Vollstau Radeburg II
Inhalt bei Vollstau (=Stauziel) Radeburg I
Das Volumen der Zuflusswelle im dargestellten Zeitraum betrug 14 Mio.m³.
Davon w urden 2,7 Mio.m³ durch die Überleitung von Radeburg I nach Radeburg II 
zurückgehalten. 
Der Scheitel der HW-Welle in der Großen Röder von  84 m³/s w urde durch die Überleitung um 
25% auf  63 m³/s vermindert.
 
Abbildung 6: Bewirtschaftung Speichersystem Radeburg zum HW September 2010  
Deshalb ist nicht nur das Kriterium „Überschreiten einer bestimmten Abfluss-
menge im Unterlauf im SP I“ für die Festlegung des Zeitpunkpunktes der Steu-
erhandlung wichtig. Zusätzlich müssen weitere Kriterien wie z. B. genaue Wet-
tervorhersagen, hydrologische Auskünfte über die Abflussentwicklung im Ober-
lauf des Einzugsgebietes sowie stetige Beobachtungen der Pegelstände in 
Radeberg und in Großdittmannsdorf in die Entscheidungen zur Überleitung in 
den SP II und demzufolge zur Inanspruchnahme des Hochwasserrückhalteraums 
des SP II mit einfließen. Daraus lässt sich schlussfolgern, dass genaue Vorhersa-
gen, genaue Messdaten und entsprechende Erfahrungen des Staupersonals über 
die Abflussentwicklung in der Großen Röder bzw. seine gute und detaillierten 
Kenntnisse über die Charakteristika des Einzugsgebietes die Basis für ein situa-
tionsadäquates Hochwassermanagement bilden.  
Eine verlässliche und plausible Datenübertragung der amtlichen Pegel Radeberg 
und Großdittmannsdorf ist ebenso für die Unterliegerinformation von Bedeu-
tung. Die Auswertungsergebnisse des Septemberhochwassers 2010 haben große 
Differenzen zwischen den vom Pegel Großdittmannsdorf angezeigten Zuflüssen 
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und den am SP I gemessenen Werten (Summe des Abflusses in den Unterlauf 
des SP I und der Überleitung in den SP II) ergeben. So weist z. B. nach der gül-
tigen Schlüsselkurve der Pegel Großdittmannsdorf einen Wert von max. 42 m³/s 
auf, an der Stauanlage SP I wurde jedoch eine Hochwasserspitze von ca. 83 m³/s 
gemessen (siehe Abbildung 6). Dies führte zu unterschiedlichen Schlussfolge-
rungen bei den Unterliegern, die den Pegelwert übers Internet abrufen konnten. 
Ein möglicher Grund dieser Differenz ist darin zu sehen, dass im September 
2010 das Hochwasser bereitflächig am rechten Ufer der Großen Röder abfloss 
und vom Pegel nicht erfasst wurde, jedoch vollständig dem SP I zugeflossen und 
dort erfasst worden ist.  
 
Abbildung 7: Blick stromab vom Pegel Großdittmannsdorf, HW Sep. 2010 
Daraus ist zu schlussfolgern, dass nicht nur für die optimale Talsperrenbewirt-
schaftung und andere verwaltungsinterne Zwecke, sondern auch für öffentliche 
Informationen zum Abflussgeschehen eindeutige und auch insbesondere bei 
großen Durchflüssen möglichst korrekte hydrologische Daten des Einzugsgebie-
tes zur Verfügung stehen sollten. Dies gilt, wie die Erfahrungen aus dem Hoch-
wasser 2010 zeigen, nicht nur für große, länderübergreifende Flussgebiete wie 
z.B. die Elbe, sondern in gleicher Weise für alle Gewässersysteme, in denen 
maßgebende Bewirtschaftungsmöglichkeiten aufgrund vorhandener wasserwirt-
schaftlicher Anlagen bestehen.  
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Die Landestalsperrenverwaltung plant und baut derzeit mehrere Hochwasserrück-
haltebecken im Osterzgebirge. In vielen Fällen gilt es dazu neben der Berücksich-
tigung fachlicher Aspekte auch unterschiedliche Meinungen in der Öffentlichkeit 
zu beachten. Der Gesetzgeber sieht für derartige Vorhaben wasserrechtliche Plan-
feststellungsverfahren zur Erlangung der erforderlichen Baugenehmigungen vor. 
Doch nicht immer genügt es für die Akzeptanz solcher Vorhaben in der Bevölke-
rung, allein die im Rahmen der rechtlichen Regelungen vorgesehenen Schritte zur 
Öffentlichkeitsbeteiligung durchzuführen.   
Stichworte: Hochwasserrückhaltebecken, Planfeststellungsverfahren,  
Öffentlichkeitsbeteiligung 
1 Veranlassung und Ausgangssituation 
Nach dem August- Hochwasser 2002 hat der Freistaat Sachsen aus insgesamt 47 
Hochwasserschutzkonzepten mit dem sächsischen Hochwasserschutzinvestiti-
onsprogramm einen landesweiten Maßnahmeplan zur nachhaltigen Verbesse-
rung des öffentlichen Hochwasserschutzes in den gefährdeten Gebieten aufge-
stellt, an dessen Umsetzung derzeit gearbeitet wird. Bestandteile dieses Pro-
gramms sind unter anderem auch Maßnahmen zum technischen Hochwasser-
schutz. Dazu gehören neben lokalen und regionalen Maßnahmen wie Deich- und 
Gewässerinstandsetzungs- und -ausbaumaßnahmen in urbanen Gebieten auch 
überregional wirksame Hochwasserrückhaltebecken (HRB).  
Im Osterzgebirge wurde dazu das zur Zeit des Hochwassers 2002 schon im Bau 
befindliche HRB Lauenstein (vgl. Abbildung 1) erweitert und baulich im Jahr 
2006 fertig gestellt. Der während des Augusthochwassers 2002 gebrochene 
Damm des HRB Glashütte wurde 2005 zunächst in der ursprünglichen Größe 
instand gesetzt. Parallel dazu erfolgten die Planungen zur Vergrößerung, um 
deutliche Verbesserungen beim Hochwasserschutz für die Stadt Glashütte und 
den weiteren Unterlauf der Müglitz zu erreichen. Die bauliche Umsetzung dieses 
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Vorhabens erfolgt seit März 2010 und wird voraussichtlich Ende 2012 weitge-
hend abgeschlossen sein.  
Weiterhin werden im Zuständigkeitsbereich des Betriebes Oberes Elbtal derzeit 
4 neue HRB beplant. Dies sind die HRB Niederpöbel, Niederseidewitz, Bären-
stein und Waldbärenburg (vgl. Abbildung 1). Zum Teil laufen derzeit dafür die 
wasserrechtlichen Planfeststellungsverfahren oder beginnen demnächst. 
 
Abbildung 1: Hochwasserrückhaltebecken im Osterzgebirge 
Mit zunehmendem Abstand von dem großen und verheerenden Hochwasser 
2002, welches allein im Freistaat Sachsen Schäden in Milliardenhöhe verursacht 
hat, ist festzustellen, dass die Akzeptanz in der Öffentlichkeit für die Durchfüh-
rung insbesondere überregional wirksamer Hochwasserschutzmaßnahmen wie 
z. B. HRB immer mehr abnimmt (vgl. Abbildung 2). Allein der Verweis auf die 
2002 entstandenen Schäden in Verbindung mit der Erfüllung der gesetzlichen 
Anforderungen an die Beteiligung der Öffentlichkeit genügen nicht mehr, um 
eine hinreichende Zustimmung in der Öffentlichkeit für die Realisierung solch 
großer Bauwerke zu erlangen.  
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Abbildung 2: Zeitungsartikel zum HRB Glashütte (Quelle: Sächsiche Zeitung) 
2 Überlegungen zur Problemanalyse 
Besonders in der jüngeren Vergangenheit ist in diesem Zusammenhang festzu-
stellen, dass sich auf verschiedene Weise sehr schnell Bürgerinitiativen bilden, 
welche die Zielstellung verfolgen, die Realisierung der Vorhaben ganz oder zu-
mindest in der geplanten Ausführung zu verhindern. Dabei wendet man sich oft 
nicht oder nicht direkt an den Vorhabensträger, sondern z. B. an Medien, politi-
sche Gremien oder einzelne politische Amtsträger. Die dazu verwendeten Ar-
gumentationen beschränken sich vielfach auf einzelne, meist aus der Sicht des 
jeweiligen Personenkreises subjektiv dominierende, plakative Aspekte. Beson-
ders technische Randbedingungen, betriebliche Anforderungen und Gesetzes-
vorgaben werden dabei oft nur untergeordnet betrachtet oder gar nicht akzep-
tiert.  
Diese Entwicklung ist aus Sicht der Verantwortungsträger für den Hochwasser-
schutz als zunehmend problematisch einzuschätzen. Dies allein schon deshalb, 
weil insbesondere staatliche Mittel zur Finanzierung solcher Vorhaben oft nur 
über begrenzte Zeiträume zur Verfügung stehen. Überschreitet die Vorberei-
tungs- und Realisierungszeit des Vorhabens das Zeitfenster der Mittelbereitstel-
lung, ist die vollständige Umsetzung des Vorhabens mangels Finanzierung ge-
fährdet. Gegebenenfalls können daraus bei Verwendung von EU- und Bundes-
mitteln auch Rückzahlungsforderungen resultieren.  
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Setzt sich dieser Trend fort, kann das mehr und mehr dazu führen, dass große 
wasserbauliche Vorhaben, aber auch andere vergleichbare Großbauvorhaben 
zum Nutzen oder Schutz der Allgemeinheit möglicherweise künftig nicht mehr 
in sinnvollen Zeiträumen genehmigungs- und realisierungsfähig sein werden 
oder bereits genehmigte Vorhaben dann nicht mehr sicher finanziert und reali-
siert werden könnten. Dabei würde auch die Frage nach der Rechtssicherheit bei 
der Umsetzung von bereits rechtmäßig ergangenen Planfeststellungsbeschlüssen 
neu zu bewerten sein. Dies könnte letztlich insgesamt die sichere und stabile 
Entwicklung zumindest von bestimmten Regionen oder Teilen der Bevölkerung 
beeinflussen.  
Im Gegensatz zu der in Punkt 1 dargelegten Situation war die Stimmung unmit-
telbar nach dem Augusthochwasser 2002 noch von öffentlichen Forderungen 
nach schneller Realisierung notwendiger Hochwasserschutzmaßnahmen domi-
niert. Dies mag angesichts der großen Schäden im Grunde nicht verwundern. 
Dagegen schwer verständlich ist der o.g. offenkundige öffentliche Meinungs-
wandel, der sich trotz der seit 2002 immer wieder in Sachsen eingetretenen 
Hochwasserereignisse (z. B. 2006, 2010, 2011) mit erneuten Schäden vollzogen 
hat. Hauptursache für die vorgenannte Entwicklung ist vermutlich ganz allge-
mein die Tatsache, dass so große Bauwerke wie HRB den umgebenden Lebens-
raum für Menschen und die Natur nachhaltig und für die Allgemeinheit abstrakt 
schwer vorstellbar verändern. Angesichts dieser „großen Unbekannten“ wird die 
Notwendigkeit der dazu erforderlichen Eingriffe in vielfältige Bereiche des Na-
tur- und Landschaftsraumes besonders durch die Betroffenen subjektiv infrage 
gestellt und als Folge oft pauschal abgelehnt.  
Die nachfolgend angeführten Aspekte spielen nach den Erfahrungen des Verfas-
sers dabei vielfach eine wesentliche Rolle:  
− Aufgrund der relativ schnellen und umfassenden Hilfen durch Versicherun-
gen, Spenden, staatliche Hilfen usw. nach dem Hochwasser 2002 ist es in 
vielen betroffenen Gebieten nach der Schadensbeseitigung an Gebäuden und 
der Infrastruktur zu erlebbaren Zustandsverbesserungen gekommen. Dieser 
für die schwer betroffenen Regionen insgesamt natürlich sehr positive und 
sinnvolle Effekt trägt aber auch unmittelbar dazu bei, dass die individuellen 
Erfahrungen aus dem Hochwasser zu realen Gefahren und Schäden im Ver-
gleich zur neuen Situation relativ schnell und stark abgeschwächt werden und 
in den Hintergrund treten.  
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− Die von Fachleuten objektiv bewerteten und tatsächlich vorhandenen Hoch-
wasserrisiken und –gefahren werden aufgrund des seltenen und meist räum-
lich begrenzten Auftretens vom einzelnen Bürger subjektiv nicht oder nur in 
sehr diffuser Form wahrgenommen und akzeptiert. Hinzu kommt auch aus 
vergangenen Hochwassern eine differenzierte Betroffenheit bei Hochwasser-
ereignissen, die wiederum individuelle Interpretationen des Erlebten verur-
sacht und dieses mit zunehmendem zeitlichen Abstand vom Ereignis oft rela-
tiviert und abschwächt.  
− Die tatsächlich sehr langwierige planerische Vorbereitung und bauliche Um-
setzung der Maßnahmen entspricht nicht den von der Öffentlichkeit nach 
dem Hochwasserereignis erwarteten sehr kurzen Handlungszeiträumen, wo-
raus vielfach eine subjektiv geringe Dringlichkeit und Bedeutung abgeleitet 
wird.  
− Aus der individuellen, subjektiven Betrachtung werden mit Blick auf das sel-
tene Auftreten großer Hochwasserereignisse die Nachteile technischer 
Hochwasserschutzmaßnahmen (dauerhaft mit allen Auswirkungen sicht- und 
spürbar) im Vergleich zu den Vorteilen (Schutzwirkung nur selten sicht- und 
spürbar) überbewertet.  
− In der heutigen Zeit wird öffentliche Meinungsbildung sehr stark über Medi-
en, besonders lokale Tageszeitungen und Fernsehen, beeinflusst. Dabei wird 
Ablehnung aufgrund des daraus resultierenden Konfliktpotenzials medial 
überbetont, oft bewusst in den Vordergrund gerückt und dabei zugleich auf 
relativierende Argumente und Informationen verzichtet. Durch die so entste-
hende, vielfach nicht der Realität entsprechende einseitige Darstellung 
scheinbarer Konflikte wird beim Bürger Ablehnung eher gefördert als mögli-
che Zustimmung. 
− Bisher sind Planungsunterlagen nicht oder nur wenig dazu geeignet, Dritte – 
und dabei besonders „Nichtfachleute – verständlich und umfassend über das 
Vorhaben und all seine wesentlichen Randbedingungen zu informieren. Das 
Verständnis von Vorhabensrechtfertigungen, durchgeführten Alternativen-
prüfungen, plastischen Visualisierungen und die Funktion technischer Lö-
sungen geplanter Vorhaben einschließlich deren aktiver Vermittlung an die 
Bürger sind jedoch ganz zentrale Voraussetzungen für eine positive, zumin-
dest aber objektive öffentliche Meinungsbildung und Akzeptanz dazu.  
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Die voran stehenden Überlegungen machen deutlich, dass es zwingend erforder-
lich ist, eine zielgerichtete, rechtzeitige und kontinuierliche Öffentlichkeitsbetei-
ligung parallel zur Vorhabensplanung zu betreiben und damit frühzeitig den ge-
nannten negativen Aspekten entgegenzuwirken.  
3 Möglicher Umgang mit Öffentlichkeitsbeteiligung 
3.1 Gesetzliche Regelungen - Mindestanforderungen 
Öffentliche, freie Meinungsäußerung ist ein wichtiges demokratisches Grund-
recht unserer Gesellschaft. Daraus folgt die Verpflichtung, die Öffentlichkeit in 
Entscheidungen über Vorhaben, die sie betrifft, in geeigneter Weise einzubezie-
hen. In Deutschland ist u.a. für planfeststellungspflichtige wasserbauliche Vor-
haben wie HRB das allgemeine Verfahren in den §§ 72 – 78 des Verwaltungs-
verfahrensgesetzes (VwVfG) geregelt.  
Das planungsrechtliche Beteiligungsverfahren (sog. Anhörungsverfahren) ist in 
§ 73 VwVfG geregelt.  
− Behörden und Träger öffentlicher Belange haben demnach max. 3 Monate 
Zeit, die Planunterlagen zu prüfen und eine Stellungnahme abzugeben. Die 
Länge der Frist innerhalb der 3 Monate bestimmt die Planfeststellungsbehör-
de. 
− Um eine ausreichende Beteiligung der Öffentlichkeit sicherzustellen, müs-
sen die Gemeinden, auf die sich das Vorhaben auswirkt, den Plan auslegen, 
vgl. § 73 Abs. 3 VwVfG. Dabei bestimmt die Anhörungsbehörde, in welchen 
Gemeinden ausgelegt wird. Den Auftakt der Auslegung bildet die Öffentliche 
Bekanntmachung. Nach der deutschen Verwaltungspraxis wird das Vorhaben 
in einer Zeitung, im allgemeinen Amtsblatt der Gemeinde, des Landkreises 
oder sogar des Bundeslandes „ortüblich“ bekannt gemacht. Der Mindestin-
halt für die öffentliche Bekanntmachung (Ort, Zeitraum, Adressat der Ein-
wendung etc.) ist in § 73 Abs. 5 VwVfG geregelt. 
Mit diesen Regelungen ist formal und umfassend sichergestellt, dass jedermann 
die ausgelegte Planung zur Kenntnis nehmen kann und dazu gegenüber der ver-
fahrensführenden Behörde zu dem Vorhaben eine schriftliche Stellungnahme 
abgeben kann.  
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Nach Bewertung der Stellungnahmen schließt sich dann nach § 73 Abs. 6 
VwVfG der (öffentliche) Erörterungstermin an. Dieser gibt den Verfahrensbetei-
ligten die Möglichkeit, alle Einwendungen mündlich und ggf. öffentlich zu erör-
tern. Danach erfolgt dann im Idealfall die Abwägung aller Belange durch die 
verfahrensführende Behörde und die Erarbeitung des Planbeschlusses ein-
schließlich ggf. erforderlicher Auflagen und Nebenbestimmungen.  
Mit diesem vom Gesetzgeber geschaffenen Verfahren wäre es formal ausrei-
chend, eine HRB-Planung erst mit dem o.g. Procedere der Öffentlichkeit zur 
Kenntnis zu geben. Dies würde in der Praxis dazu führen, dass besonders die 
unmittelbar Betroffenen aus Mangel an Sachkenntnis und -verständnis das Vor-
haben ablehnen, weil es de facto unmöglich ist, sich als „Normalbürger“ inner-
halb der zur Auslegung und Stellungnahme zur Verfügung stehenden Zeit sach-
gerecht mit den inhaltlich sehr anspruchsvollen Fachthemen zu befassen, so dass 
eine sachgerechte Beurteilung möglich wäre. Ist dennoch ein überwiegendes öf-
fentliches Interesse begründbar, so könnte das Vorhaben nach Vorliegen des 
Planbeschlusses aufgrund dessen enteignungsrechtlicher Vorwirkung formal 
rechtssicher auf dem Wege des nachfolgenden Enteignungsverfahrens durchge-
setzt werden – jedoch dann ausschließlich auf dem Rechtsweg und sicherlich 
gegen den Willen der Betroffenen, wobei Zeitdauer und Ausgang des Verfah-
rens oft ungewiss sind. Dies stellt ganz sicher keine für die Realisierung eines 
HRB günstige und anzustrebende Ausgangssituation dar.  
3.2 Alternativen und Grenzen 
Grundsätzlich ist zwischen formeller (gesetzlich vorgegeben, vgl. 3.1) und in-
formeller (nicht geregelt, freiwillig) Öffentlichkeitsbeteiligung zu unterscheiden 
(ÖGUT, 2005). Die Möglichkeiten der Umsetzung reichen dabei von der reinen 
Information über die Konsultation bis hin zu Formen der unmittelbaren öffentli-
chen Mitbestimmung (vgl. Tabelle 1).  
Besonders hinsichtlich der informellen Öffentlichkeitsbeteiligung gibt es heute 
zahlreiche Möglichkeiten, über Vorhaben aktiv und regelmäßig zu informieren 
und damit große Teile der Betroffenen frühzeitig zu erreichen. Oft ist es sinn-
voll, dies mit einer entsprechenden kontinuierlichen Pressearbeit zu verbinden.  
Während bei der reinen Information die Öffentlichkeit kaum die Möglichkeit 
hat, bei der Entscheidung mitzuwirken, können sich Bürger/innen bei Konsulta-
tion und Mitbestimmung mit unterschiedlicher Intensität in das Vorhaben ein-
bringen. 
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Tabelle 1 Möglichkeiten der Öffentlichkeitsbeteiligung (ÖGUT, 2005; modifiziert) 




























Anspruch und Aufwand für die Öffentlichkeitsbeteiligung steigen für alle Betei-
ligten mit dem Grad der Einbeziehung und Mitbestimmung. Zu beachten ist da-
bei, dass der Aufwand zu Beginn des Prozesses noch relativ gering ist, während 
hinsichtlich der Mitbestimmung praktisch noch alle Möglichkeiten bestehen. 
Dieses Verhältnis kehrt sich mit zunehmendem Projektfortschritt aufgrund der 
steigenden Komplexität und der abnehmenden Gestaltungsmöglichkeiten um 
(sog. Partizipationsparadox).  
 
Abbildung 3: Partizipationsparadox (Quelle: www.wegweiser-buergergesellschaft.de) 
Bei technischen Vorhaben wie dem Bau eines HRB ist die objektive und inhalt-
lich sinnvolle Mitbestimmung der Öffentlichkeit oft schwierig. Meist stellt 
schon die allgemeinverständliche Vermittlung der vielfältigen bestehenden tech-
nischen Zusammenhänge und Randbedingungen für den Vorhabensträger eine 
große Herausforderung dar. Zugleich wird von den Bürgern ein hohes Maß 
an Verständnisbereitschaft und (Frei-)Zeit abgefordert.  
Wie die Tabelle 1 zeigt, beinhaltet die formale (also verpflichtende) Öffentlich-
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keitsbeteiligung in wasserrechtlichen Planfeststellungsverfahren sowohl Ele-
mente der Information (Bekanntmachung, öffentliche Auslegung) als auch der 
Konsultation (Stellungnahme, Diskussionsveranstaltung). Im Rahmen eines 
formalen Verfahrens (z. B. Planfeststellungsverfahren) kann auch zur Klärung 
bestimmter Fragen und Probleme ein informelles Verfahren stattfinden (z. B. 
Arbeitsgruppe), dessen Ergebnisse dann wiederum in das formelle Verfahren 
einfließen. Oft werden mit diesem Vorgehen tatsächliche Probleme gelöst.  
Natürlich bietet auch die beste Öffentlichkeitsbeteiligung keine Garantie für Ak-
zeptanz und Unterstützung des Vorhabens (Arbter, 2008). Grenzen und Risiken 
solcher Prozesse liegen deshalb insbesondere darin, dass 
− kein gegenseitiges Vertrauen aufgebaut werden kann, weil fachlich an-
spruchsvolle Sachverhalte nicht verständlich vermittelt werden können oder 
mangelndes Fachwissen der Öffentlichkeit zu ungenügender Akzeptanz beim 
Vorhabensträger führt,  
− gemeinsam als Konsens erarbeitete Abstimmungen und Erkenntnisse später 
einseitig in Zweifel gezogen werden keinen Bestand haben,  
− Betroffene (einzeln oder in Gruppen) sich dem Beteiligungsprozess bewusst 
entziehen, um Ihre persönlichen Interessen auf andere Weise möglicherweise 
besser (z. B. gerichtlich) durchzusetzen,  
− kein oder nur mangelnder Handlungsspielraum gegeben ist, um wirklich 
sinnvolle Kompromisse schließen zu können.  
Dennoch bietet die offene und sachliche Diskussion den Beteiligten immer die 
Möglichkeit, einander zuzuhören, Argumente auszutauschen, Vorbehalte zu 
vermindern und trotz möglicherweise fortbestehender Differenzstandpunkte zu-
mindest Verständnis für andere Positionen und Sichtweisen zu entwickeln. 
4 Zusammenfassung und Schlussfolgerungen 
Im Unterschied zu den gesetzlichen Mindestforderungen zeigen die Erfahrungen 
in der Praxis, dass eine relativ frühzeitige und kontinuierliche Öffentlichkeitsar-
beit helfen kann, die Genehmigung und Umsetzung von wasserbaulichen Groß-
bauvorhaben zu unterstützen und zu beschleunigen. Zudem kann ein solch 
transparentes Vorgehen Vertrauen in das Handeln der Verwaltung vermitteln 
und stärken. Oft entstehen Vorbehalte bei Betroffenen allein schon aufgrund dif-
fuser, zu später oder gar nicht erfolgter Information über ein Vorhaben.  
Wesentliche Vorteile einer aktiven Öffentlichkeitsarbeit bestehen darin, dass 
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− der Nutzen des Vorhabens aus Sicht des Vorhabensträgers inhaltlich voll-
ständig und allgemeinverständlich kommuniziert werden kann,  
− notwendige Eingriffe sowie Möglichkeiten des Interessenausgleichs sachge-
recht und mit entsprechenden Begründungen vermittelt werden können,  
− Hinweise, Forderungen und Erfahrungen Betroffener aufgenommen und so 
Ängste und Vorbehalte berücksichtigt und abgebaut werden können,  
− entstehende Unsicherheiten in der Öffentlichkeit fortlaufend durch konkrete 
Aussagen und Fakten vermieden werden können,  
− vermeidbare und lösbare Probleme vorab erkannt und einer Lösung zugeführt 
werden können, um das Genehmigungsverfahren nicht unnötig zu verlän-
gern.  
Um dies zu erreichen, erscheint es geboten, der Öffentlichkeitsbeteiligung recht-
zeitig die erforderlichen Ressourcen im Gesamtprojekt zur Verfügung zu stellen. 
Zudem müssen Informationen zum Projekt sowie die Projektunterlagen selbst 
auch darauf ausgerichtet sein, nicht nur fachlich höchsten Ansprüchen zu genü-
gen, sondern auch dem „Normalbürger“ auf geeignete Weise alle erforderlichen 
Informationen zum Vorhaben verständlich zu vermitteln.  
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Im Auftrag der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen (LTV) hat 
das Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik (IWD) der Techni-
schen Universität Dresden im Zeitraum September 2010 bis April 2011 Untersu-
chungen am physikalischen Modell des Hochwasserrückhaltebeckens (HRB) 
Neuwürschnitz durchgeführt. Das geplante ökologisch durchgängige Staubauwerk 
besitzt einen Durchlass nach dem Prinzip der „Öko-Schlucht“ und eine Tosmulde 
zur Energiedissipation. Neben der Ermittlung der hydraulischen Leistungsfähig-
keit der Betriebseinrichtungen bildeten die Sicherstellung der Funktionsfähigkeit 
und gegebenenfalls die Optimierung der Tosmulde die Kernpunkte der Untersu-
chungen. Der Beitrag legt wesentliche Ergebnisse der Versuche vor.  
Stichworte: Hochwasserrückhaltebecken, ökologische Durchgängigkeit, 
Tosmulde 
1 Einleitung 
Oberhalb der Stadt Oelsnitz/Erzgebirge, etwa 30 km südwestlich von Chemnitz 
gelegen, beabsichtigt die LTV den Bau eines gesteuerten HRB. Das 14 m hohe 
Absperrbauwerk soll als Steinschüttdamm mit Asphaltbetonkerndichtung mit 
einer Kronenlänge von etwa 500 m ausgebildet werden und einen gewöhnlichen 
Hochwasserrückhalteraum von ca. 923.000 m³ vorhalten.  
Die Europäische Wasserrahmenrichtlinie (EG-WRRL) fordert die ungestörte 
Migration aquatischer Organismen. Die Planung sah deshalb im Bereich der 
Dammmitte ein Massivbauwerk aus Stahlbeton vor (Abbildung 1), in dem zwei 
quadratische Betriebsauslässe mit der Seitenlänge 1,40 m integriert sind, durch 
die im Einstaufall die Regelung und Entleerung des Beckens erfolgt (Abbil-
dung 2). Der untere Betriebsauslass liegt im Hauptgerinne auf Höhe der 
Gerinnesohle und stellt außerhalb der Hochwasserzeit (permanent geöffnet) die 
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ökologische Durchgängigkeit sicher. Den oberen Abschluss der Stauwand bildet 
ein rundkroniger Überfall mit einer Breite von 6,60 m, der zur sicheren Ablei-
tung extremer Hochwasser dient. Aus Gründen der Landschaftsästhetik und um 
den besonderen Randbedingungen gerecht zu werden, welche sich für die Ge-
währleistung der ökologischen Durchgängigkeit ergeben, wurde für die Ener-
gieumwandlungsanlage die Sonderkonstruktion einer Tosmulde gewählt. Diese 
weist eine Gesamtlänge von etwa 35 m und eine Breite von 21 m auf, bildet eine 
Mulde von maximal 0,80 m Tiefe und schließt sich dem Durchlass an. Während 
das Sohlgefälle im Durchlass 1 % beträgt, unterteilt sich die Tosmulde in die 
drei Abschnitte mit den Längsneigungen 5 %, 0 % und -5 % beginnend an der 
Aufweitung nach dem Durchlass. Für die Bildung eines alternierenden Niedrig-
wassergerinnes sah die ursprüngliche Planung wechselseitig angeordnete Steine 
im Hauptgerinne vor. Unterstrom der Tosmulde gelegen befindet sich eine Pe-
gelmessstrecke, für die ein beruhigter Abfluss anzustreben war. Die Pegelmes-
sung soll der Steuerung der Betriebsauslässe dienen. Der Zugang zu diesem Ge-
bäude befindet sich auf dem linken Plateau neben der Tosmulde, sodass die 
Überströmung der Böschung in diesem Bereich möglichst eingeschränkt werden 
sollte.  
 
Abbildung 1: Grundriss Modellierungsbereich (links), Versuchsstand (rechts) 
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Abbildung 2: Ursprüngliche Planung: Querschnitt Stauwand (links), Modell Ansicht 
Stauwand von OW (mittig oben), Modell Unterwasserbereich, Blick nach 
OW (mittig rechts), Höhenprofil (unten) 
Die EG-WRRL regt mit ihrer Forderung nach ökologischer Durchgängigkeit seit 
einigen Jahren die Entwicklung konstruktiver Lösungen an, mit denen ökologi-
sche und wasserbauliche Anforderungen in Einklang gebracht werden können. 
Bisher liegen insbesondere zu HRB mit einer Dammhöhe wie beim HRB 
Neuwürschnitz und höher wenige Erfahrungswerte vor.  
2 Methode  
Die physikalische Modellierung des HRB Neuwürschnitz erfolgte von Septem-
ber 2010 bis April 2011 im Hubert-Engels-Labor des IWD. Der Versuchsstand 
wurde nach dem Froudeschen Modellgesetz im Maßstab 1:15 errichtet. Grund-
lage für die Modellerstellung waren die Planungsunterlagen der Arbeitsgemein-
schaft bestehend aus zwei ortsansässigen Ingenieurbüros.  
Die Überprüfung der hydraulischen Leistungsfähigkeit aller Anlagenteile erfolg-
te im Einzelbetrieb sowie in verschiedenen Kombinationen. Dabei wurde eben-
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falls das Strömungsbild in der Tosmulde untersucht, um die Frage zu beantwor-
ten, welcher Betriebsauslass sich für die Steuerung besser eignet.  
Weiterhin wurden die drei Abflusszustände BHQ1, BHQ2 und HQmax untersucht, 
deren Hauptdaten in Tabelle 1 aufgelistet sind. Für diese Lastfälle wurden je-
weils die Strömungseffekte (Foto- und Videodokumentation), Fließgeschwin-
digkeiten (Flügelmessung) und Wasserstände (Ultraschallsonden, Messpegel) 
aufgenommen. Diese Ergebnisse erlaubten eine Bewertung der Sicherheit und 
Gebrauchstauglichkeit der Stauanlage und gaben Hinweise auf die Belastungs-
größen einzelner Anlagenteile und damit auf deren notwendige konstruktive 
Ausbildung. 
Tabelle 1 Hauptdaten der Lastfälle BHQ1, BHQ2 und HQmax 
 BHQ1 BHQ2 HQmax 
Gesamtabfluss [m³/s] 14,4 29,8 44,3 
Überfallhöhe HWE [m] 0,30 0,40 1,20 
3 Ergebnisse  
3.1 Ursprünglicher Entwurf 
Die Untersuchungen des ursprünglichen Planzustands ergaben, dass die hydrau-
lische Leistungsfähigkeit der Betriebsauslässe und der Hochwasserentlastung 
(HWE) über den der Planung zugrunde gelegten Werten lag. Die vorgegebenen 
Stauziele wurden bei einer Öffnung der Betriebsauslässe von 65% erreicht. Die 
vollständige Öffnung kann deshalb als hydraulische Leistungsreserve für eine 
Überschreitung des HQmax oder bei Verschlussausfall betrachtet werden.  
Die nachfolgenden Beschreibungen des hydraulischen Verhaltens werden in 
Abbildung 3 mit ausgewählten Fotos veranschaulicht.  
Der Wechselsprung bildete sich je nach Lastfall erst 5-7 m nach Beginn der 
Tosmulde aus. Damit blieben 14 - 22 % der gesamten Tosmuldenlänge für die 
Energieumwandlung ungenutzt. Dementsprechend wurde diese als noch nicht 
zufriedenstellend bewertet. Ein Resultat dessen war die starke Strömung im un-
teren Bereich der Tosmulde mit zwei zu vermeidenden Auswirkungen. Zum ei-
nen konnte eine zuverlässige Abflussmessung im Pegelgerinne unterstrom der 
Tosmulde auf Grund des stark unruhigen Abflusses nicht zugesagt werden. Zum 
anderen sorgte die starke Anströmung der Tosmuldenböschungen für deren 
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Überströmung. Diese trat bei Lastfall BHQ1 periodisch schwallweise, bei BHQ2 
bereits dauerhaft und bei HQmax sehr stark auf. Insbesondere auf der durch den 
erforderlichen Zugang zum Pegelhaus geprägten linken Böschung war dies nicht 
akzeptabel.  
Die Einbauten zur Ausbildung des alternierenden Niedrigwassergerinnes wiesen 
ebenfalls noch Optimierungsbedarf auf. Insbesondere direkt hinter den Betriebs-
auslässen sorgten die Steine für einen hohen Strahlaufwurf.  
Die Ausrundung des HWE-Überfallprofils von 180° führte infolge der fehlenden 
Strahlablösung zu einer Beeinflussung der Betriebsauslässe, die es zu vermeiden 
galt.  
 
Abbildung 3: Ursprünglicher Entwurf: Lage des Wechselsprungs und Wasserübertritt an 
den Böschungen der Tosmulde, BHQ2 (links), Strahlaufwurf an den Steinen 
im Hauptgerinne (mittig), Beeinflussung der Betriebsauslässe (rechts)  
3.2 Umbau 
Verbesserungsvorschläge wurden mit dem Planer gemeinsam diskutiert. Dieser 
legte daraufhin einen modifizierten Entwurf vor, der im Modell umgesetzt und 
in einer zweiten Versuchsreihe untersucht wurde, Abbildung 4.  
Als alternative Lösung zur Bildung eines Niedrigwassergerinnes wurde an Stelle 
der Steine im Hauptgerinne auf eine Raugerinnebeckenpass-Struktur gewählt, 
die durch geschlitzte Querriegel umgesetzt werden sollte und eine maximale 
Sohlneigung von 3 % aufwies. Um letztlich die gleiche Eintiefung zu formen, 
ergab sich der Gefällewechsel direkt an dem ersten Querriegel hinter den Be-
triebsauslässen.  
Die Strahlablösung des geschlossenen Wurfstrahls an der HWE sollte durch die 
Einkürzung des Profils um 30° erreicht werden.  




Abbildung 4: Umbau: Querschnitt Stauwand (links), Modell Ansicht Stauwand (mittig 
oben), Modell Unterwasserbereich (rechts oben), Höhenprofil (unten) 
3.3 Modifizierter Entwurf 
Durch die Reduzierung des maximalen Längsgefälles auf 3 % wurde der Wech-
selsprung innerhalb der Tosmulde Richtung Oberwasser verschoben, was eine 
insgesamt intensivere Energieumwandlung in der Tosmulde bewirkte. Das stär-
ker beruhigte Strömungsverhalten innerhalb der Tosmulde sorgte einerseits wäh-
rend des Lastfalls BHQ1 nicht mehr für einen Wasserübertritt an der linken Bö-
schung der Tosmulde und andererseits für einen gleichmäßigen Abfluss inner-
halb des an die Tosmulde anschließenden Pegelgerinnes. Bei Lastfall BHQ2 kam 
es an der linken Böschung nur noch vereinzelt zu Wasserübertritt.  
Der Strahlaufwurf wurde durch die Anordnung von Querriegeln anstelle der 
wechselseitig angeordneten Steine deutlich vermindert.  
Mit der Einkürzung des Überfallprofils der HWE wurde eine verbesserte Strahl-
führung erreicht, sodass der geschlossene Wurfstrahl mit Abstand zu den Be-
triebsauslässen auftraf. Für die Betriebsauslässe konnte eine erhöhte Leistungs-
fähigkeit verzeichnet werden. Eine Erklärung hierfür ist die Reduzierung des 
Rückstaueffekts, der beim Auftreffen des Wurfstrahls direkt auf den Ausströ-
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mungsbereich der Betriebsauslässe der Fall war. Die in Abbildung 5 dargestell-
ten Aufnahmen zeigen die Situation im Lastfall BHQ2. 
 
Abbildung 5: Modifizierter Entwurf: Lage des Wechselsprungs und Wasserübertritt an den 
Böschungen der Tosmulde während BHQ2 (links), reduzierter Strahlaufwurf 
an den Querriegeln im Hauptgerinne (mittig), Auftrittspunkt des geschlosse-
nen Wurfstrahls während BHQ2 (rechts) 
4 Zusammenfassung  
Das geplante ökologisch durchgängige HRB Neuwürschnitz wurde am IWD als 
physikalisches Modell im Maßstab 1:15 nachgebildet. Untersuchungen an die-
sem Versuchsstand hatten das Ziel, die Planungen fortzuführen und gegebenen-
falls die Betriebseinrichtungen zu verbessern. Neben der Ermittlung der hydrau-
lischen Leistungsfähigkeit der Betriebsauslässe und der HWE sollte die Funkti-
onsfähigkeit der Tosmulde sichergestellt werden. Die Leistungsfähigkeit aller 
untersuchten Betriebseinrichtungen lag über den im Entwurf theoretisch ermit-
telten Werten. Die Ausbildung des Niedrigwassergerinnes und die Energieum-
wandlung in der Tosmulde konnten jedoch nicht als zufriedenstellend bewertet 
werden. Neben einem schwallartigen periodischen Wasserübertritt an den Bö-
schungen der Tosmulde und einem stark turbulenten Abfluss im anschließenden 
Pegelgerinne, wurde infolge der Einbauten direkt hinter den Betriebsauslässen 
ein hoher Strahlaufwurf verzeichnet. Zudem kam es zu einer Beeinflussung der 
Betriebsauslässe durch den geschlossenen Wurfstrahl der HWE. Die in Zusam-
menarbeit mit dem Planer entwickelte Modifikation der Konstruktion wurde 
durch einen Umbau des Modells realisiert und erfolgreich getestet. Die Anwen-
dung eines Raugerinnes mit geschlitzten Querriegeln und die damit einherge-
hende Abflachung der Sohle erzielten die gewünschten Effekte. Die Einkürzung 
des Überfallprofils der HWE sorgte zusätzlich für die Vermeidung der Beein-
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flussung der Betriebsauslässe und eine Erhöhung ihrer hydraulischen Leistungs-
fähigkeit.  
Die Ergebnisse der hydraulischen Untersuchungen gingen in das Planfeststel-
lungsverfahren der geplanten Anlage ein. Besichtigungstermine des Modellver-
suchs wurden von der Öffentlichkeit (u.a. Vertretern der Stadt Oelsnitz) mit gro-
ßem Interesse wahrgenommen. Dadurch führte der hydraulische Modellversuch 
nicht nur zu einer Verbesserung der geplanten Anlage, sondern erhöhte auch das 
Verständnis und förderte die Akzeptanz solcher Anlagen. 
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Eine risikoorientierte Bemessung im Bauwesen verfolgt die Zielsetzung, Kosten 
und Nutzen von Bauwerken zu optimieren. International sind risikoorientierte 
Konzepte Teil der Talsperrenbemessungspraxis. Mit den Vorgaben der DIN 
19700 (2004) zur Klassifizierung und Handhabung des verbleibenden Risikos 
wurden in Deutschland Elemente einer risikoorientierten Talsperrenbemessung 
eingeführt. Die Norm lässt jedoch offen, welche Verfahren und Kriterien zur Ri-
sikoanalyse und -bewertung heranzuziehen und in welchem Umfang Untersu-
chungen durchzuführen sind. Mit einer Umsetzung dieser Regelungen in die Pra-
xis sind Erfordernisse sowie Für und Wider einer risikoorientierten Bemessung zu 
diskutieren. 
Stichworte: Talsperrensicherheit, Risikoanalyse, Risikobewertung,  
Risikoakzeptanz, 
1 Einleitung 
Eine risikoorientierte Bemessung im Bauwesen verfolgt die Zielsetzung, Kosten 
und Nutzen von Bauwerken zu optimieren. Bei der Festlegung zugehöriger Be-
messungskonzepte gilt es einen annehmbaren Ausgleich zwischen Wirtschaft-
lichkeit und Sicherheit zu finden (Abb. 1). Mit der Anwendung einer risikoori-
entierten Bemessung sind neben Aufwand und Nutzen insbesondere die Akzep-
tanz und Handhabung von verbleibenden Risiken zu diskutieren. 
International sind risikoorientierte Konzepte Teil der Bemessungspraxis für Tal-
sperren (Garbe, 2009). In einer Vielzahl von Ländern bestehen konkrete Verfah-
ren, das Gefährdungspotential bei einem möglichen Talsperrenversagen im Hin-
blick auf Leben und die Gesundheit von Menschen sowie Sach-, Vermögens- 
und Umweltschäden zu ermitteln und zu bewerten. In Abhängigkeit von den Er-
gebnissen der Risikoanalyse werden Sicherheitsgrade zur Bemessung (Klassifi-
zierung) und die Erfordernis von Notfallkonzepten festgelegt. Hypothetische 
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Abbildung 1: Wirtschaftlichkeit, Sicherheitsgrad und Risikoakzeptanz 
Mit den Regelungen der DIN 19700 (2004) zur Klassifizierung und Handhabung 
des verbleibenden Risikos wurden in Deutschland Elemente einer risikoorien-
tierten Talsperrenbemessung eingeführt. Die Norm lässt jedoch offen, welche 
Verfahren und Kriterien zur Risikoanalyse und -bewertung heranzuziehen und 
in welchem Umfang Untersuchungen durchzuführen sind. 
2 Talsperrenbestand und –regelwerk in Deutschland 
Nach bautechnischen Gesichtspunkten lässt sich die Entstehung des derzeitigen 
Talsperrenbestandes in Deutschland in drei Zeitabschnitte (Abb. 2) einteilen. 
Aus der Zeit vor 1891 existieren in Deutschland noch 23 Talsperren (Teichstau-
dämme), die vornehmlich im Zusammenhang mit dem Bergbau und der berg-
baulichen Folgeindustrie im sächsischen Erzgebirge und im Oberharz gebaut 
worden sind. In der Zeit von 1891 bis 1950 wurden überwiegend Staumauern, 
meist Gewichtsstaumauern errichtet. Dieser Zeitabschnitt wurde mit der Inbe-
triebnahme der Eschbachtalsperre 1891 eingeleitet und durch Prof. Intze (1843 – 
1904) geprägt. Der Bau von größeren Staudämmen begann in Deutschland - 
nach Vorliegen der theoretischen bodenmechanischen Kenntnisse und der Mög-
lichkeit, rationelle Erdbaumaschinentechnik einzusetzen - in der zweiten Hälfte 
des 20. Jahrhunderts.  
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Die Entstehung des Regelwerks für Talsperren ist eng mit den genannten Bau-
phasen verknüpft. Bereits 1904 wurden in Sachsen erste Talsperrenvorschriften 
erlassen. Die Fortentwicklung von Wissenschaft und Technik hat in den Regel-
werken schrittweise zu Festlegungen geführt, durch die die Beanspruchung und 
Beanspruchbarkeit von Talsperren differenzierter zu betrachten sind. Relevante 
zeitvariante Einwirkungen (Hochwasser, Erdbeben) sind nach der Wahrschein-
lichkeit ihres Auftretens zu ermitteln und im Bezug auf die Häufigkeit und Dau-
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Abbildung 2: Entwicklung des Talsperrenbaus in Deutschland (nach LAWA, 1998) 
Mit dem Erscheinen der DIN 19700 (2004) wurde ein Wandel der Sicherheits-
philosophie des deutschen Talsperrenregelwerks eingeleitet. Bisher bestand in 
Deutschland die Sicherheitsphilosophie, dass Stauanlagen "nach menschlichen 
Ermessen sicher sind" und ein Versagen "mit an Sicherheit grenzender Wahr-
scheinlichkeit ausgeschlossen werden kann". Mit Neufassung der Norm sind 
Restrisiken in Folge eines Überschreitens der Bemessungsgrenzen für Erdbeben 
und Hochwasser zu bewerten und ggf. zu vermindern. 
Heute gibt es in Deutschland 291 Talsperren mit mehr als 300.000 m3 Speicher-
raum; davon sind 92 Mauern und 199 Dämme (LAWA, 1998). Der Gesamtstau-
raum dieser Sperren beträgt rd. 3.900 hm3. Die Sicherheitsanforderungen des 
Talsperrenregelwerks richten sich in Deutschland somit vornehmlich an beste-
hende Anlagen. Das Anpassungsgebot an gestiegene Sicherheitsanforderungen 
ist für den Talsperrenbestand durch landesgesetzliche Regelungen begründet 
(Anpassung an die allgemein anerkannten Regeln Technik). 
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3 Elemente einer risikoorientierten Talsperrenbemessung 
Nach internationaler Praxis (Garbe, 2007 & 2009) umfasst eine risikoorientierte 
Talsperrenbemessung die Analyse, Einschätzung und Bewertung des Risikos. 
Dies geschieht im Bezug zum Gefährdungs- und Schadenspotential der Anlagen 
und im Hinblick auf das Leben und die Gesundheit von Menschen, Sach- und 
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Abbildung 3: Elemente einer risikoorientierten Talsperrenbemessung  
Im Zuge der Risikobewertung sind in Abhängigkeit zur Risikoakzeptanz, 
Sicherheitsanforderungen an Entwurf, Bau und Betrieb möglichst gestaffelt fest-
zulegen und das verbleibende Risiko zu handhaben. 
3.1 Risikoanalyse 
Risikoanalysen untersuchen das Gefährdungs- und Schadenspotential von Tal-
sperren bis hin zu einem mutmaßlichen Versagen und schätzen hierbei auch die 
Versagenswahrscheinlichkeit der Anlagen (DSC, 2010) ab. Wesentliches In-
strument der Risikoanalyse sind als Worst Case – Szenario hypothetische 
Talsperrenbruch- und Überflutungsuntersuchungen, die sich realitätsbezogen 
nach möglichen Schadensursachen und –mechanismen der Absperrbauwerke 
richten. Mit der Wahl eines Ausgangszustandes, der Festlegung eines Bruchsze-
narios und der Durchführung von Überflutungsanalysen gliedern sie sich regel-
mäßig (Abb. 4) in drei Schritte (z. B. BWG, 2002; USBR, 1988; NVE, 2009). 
Als Ausgangszustände werden international ein „Normalfall“ und ein „Hoch-
wasserfall“ unterschieden. Mit der Wahl eines Bruchszenarios ist festzulegen, in 
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welcher Zeitspanne sich eine Bresche im Absperrbauwerk mit welcher Größe im 








































- Kartendarstellung  
Abbildung 4: Schritte von hypothetischen Talsperrenbruch- und Überflutungsanalysen  
Abschließender Untersuchungsschritt sind Überflutungsberechnungen für den 
Unterstrombereich. Ausgehend von einer Ausflussganglinie werden als Resulta-
te der Flutwellenausbreitung die Fließgeschwindigkeit und der Wasserstand so-
wie deren zeitlicher Verlauf (Zeitspanne für Vorwarnzeiten, Überflutungsdauer) 
für relevante Gewässerabschnitte im Unterstrombereich ermittelt. Zur Risikoein-
schätzung und für Maßnahmen des Katastrophenschutzes ist die Darstellung des 
Überflutungsbereiches in topographischen Karten vorzusehen (MAF, 1997). Da-
rin sind Informationen zur Flächennutzung und zu möglichen Aufenthaltsorten 
von Personen einzubeziehen. 
3.2 Risikoeinschätzung 
Mit der Durchführung von hypothetischen Talsperrenbruch- und Überflutungs-
analysen sind die Auswirkungen einer Überflutung für den betroffenen Unter-
strombereich im Hinblick auf das Gefährdungs- und Schadenspotential für das 
Leben und die Gesundheit von Menschen, Sach- und Vermögenswerte sowie die 
Umwelt einzuschätzen.  
Bei Sach- und Vermögenswerten sind dies insbesondere betroffene Gebäude 
(Wohnen, Gewerbe, Industrie), öffentliche und private Einrichtungen (Energie- 
und Wasserversorgung), Infrastruktur sowie nachgeordnet Agrar- und Forstflä-
chen. Das Gefährdungspotential richtet sich nach der möglichen Schadenshöhe, 
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die sich im Bezug auf Überflutungsintensität und –dauer abschätzen und mone-
tär bewerten lässt. Die Gefährdungseinschätzung für die Umwelt richtet sich 
nach der Bedeutung der Ökosysteme für die Tier- und Pflanzenwelt, die geschä-
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Abbildung 5: Gefährdungskriterium Überflutungsintensität (aus BWG, 2002)  
Bestimmendes Kriterium zur Einschätzung des Gefährdungspotentials ist jedoch 
das Leben und die Gesundheit von Menschen. In der Regel sind Personen zu 
berücksichtigen, die bei einem Aufenthalt in Häusern (Wohnräume), in öffentli-
chen Einrichtungen (Schulen, Krankenhäuser), an Arbeitsplätzen (Arbeitsräu-
me), an Versammlungsorten (Marktplätze, Sportstätten), auf Campingplätzen 
oder in Bereich stark frequentierter Verkehrswege (Straßen, Eisenbahnlinien) 
von einer Überflutung betroffen sein könnten. Für die Gefährdungsbewertung 
sind in Abhängigkeit von Aufenthaltsort die Wassertiefe und die Überflutungs-
intensität (als Produkt aus Wassertiefe und Fließgeschwindigkeit) gebräuchliche 
Kennzahlen (BWG, 2002; USBR, 1988). In der Schweiz besteht eine Einteilung 
in vier Gefährdungsbereiche, die Schwellenwerte für eine hohe, mittlere, mäßige 
oder geringe Gefahr festlegt (Abb. 5). 
3.3 Risikobewertung 
Eine Risikobewertung im Sinne einer Risikoabwägung umfasst die Festlegung 
von Sicherheitsanforderungen und die Handhabung des verbleibenden Risikos 
unter Berücksichtigung der Risikoakzeptanz. 
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Die Festlegung der Sicherheitsanforderungen, insbesondere der Sicherheitsgarde 
relevanter Einwirkungen erfolgt durch eine Abstufung in Form von Risikoklas-
sen (Gefährdungs- oder Folgenklassen). Ziel ist es, durch eine Klasseneinteilung 
eine begründete, möglichst objektive Staffelung der anzusetzenden Sicherheits-
anforderungen zu schaffen. Grundlage der Klassifizierung sind die Ergebnisse 
der Risikoeinschätzung unter Berücksichtigung der Risikoakzeptanz. Relevant 
für die Talsperrenbemessung sind in der Regel die zeitvarianten Einwirkungen 
Hochwasser und Erdbeben. Für diese Größen ist maßgeblich eine Staffelung der 
Bemessungswerte durch Risikoklassen festzulegen. 












1 sehr hoch groß / ≥ N 2) extrem HQ10.000 - PMF 
2 hoch  gering / < N 2) groß HQ1.000 - %PMF 4) 
3 niedrig nicht erwartet / 0 mäßig HQ100 - HQ1.000 
4 sehr niedrig keine / 0 gering 3) HQ100 5) 
1) zusätzlich zu dem natürlichen Ereignis auftretende mögliche Folgen eines Talsperrenversagens 
2) N zwischen 2 und 100, 3) in der Regel beschränkt auf Schäden an der Talsperre 
4) 50 bis 100 Prozent des PMF 
5) Wirtschaftlichkeitsrisikoanalysen möglich; teilweise keine Festsetzung des Sicherheitsgrades 
Eine generalisierte und vereinfachende Darstellung des internationalen Standes 
der Technik zur Festlegung des Bemessungshochwassers enthält Tabelle 1 (aus 
Garbe, 2009). Darin wird aufgezeigt, dass für die Talsperrenklasse mit den 
höchsten Sicherheitsanforderungen (im Versagensfall ist eine größere Anzahl 
von Menschenleben gefährdet) als Bemessungshochwasser ein HQ10.000 bzw. 
PMF gefordert wird. Mit der Abstufung bis hin zur Talsperrenklasse mit den 
geringsten Anforderungen (im Versagensfall entstehen Schäden, die in der Re-
gel nur die Talsperre selbst betreffen) wird regelmäßig ein HQ100 gewählt (teil-
weise erfolgt keine Festsetzung des Sicherheitsgrades). Für diese Talsperrenk-
lasse sind Wirtschaftlichkeitsrisikoanalysen möglich. 
Ein risikoorientiertes Bemessungskonzept schließt das Vorhandensein eines 
verbleibenden Risikos ein. Dies beinhaltet die Sicherheitsphilosophie, dass trotz 
hoher Anforderungen an Entwurf, Bau und Betrieb das Auftreten einer unvor-
hergesehenen Gefahrensituation bei Talsperren nicht vollständig ausgeschlossen 
werden kann. Hierbei werden international neben dem Überschreiten festgesetz-
ter Bemessungsgrenzen durch Naturereignisse (Hochwasser, Erdbeben), techni-
sche Mängel, Alterung, Sabotageakte, Kriegseinwirkungen sowie Fehler beim 
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Entwurf, Bau oder Betrieb (menschliches Versagen) als mögliche Notfallursa-
chen in Betracht gezogen (Garbe, 2007; BWG, 2002).  
Im Rahmen der Risikobewertung ist zu befinden, ob mit Festlegung der Sicher-
heitsanforderungen, das verbleibende Risiko zu akzeptieren oder ggf. durch 
Maßnahmen bis auf ein akzeptiertes Maß zu reduzieren ist. In den USA (UBSR, 
2003) und Australien (DSC, 2010) bestehen Richtlinien, die Orientierungsgren-
zen von tolerierbaren und vernachlässigbaren Risiken festlegen. International 
sind für Talsperren mit einem Gefährdungspotential für das Leben und die Ge-
sundheit von Menschen regelmäßig Notfallkonzepte als organisatorische Maß-
nahme vorzusehen (Garbe, 2007). Sie dienen der Vorsorge, um für den Fall ei-
nes Versagens der Talsperre Warnungen und Evakuierungsmaßnahmen der Be-
völkerung im potentiellen Überflutungsbereich vornehmen zu können. Der we-
sentliche Teil der Konzepte sind Notfallpläne. Als formelle Dokumente (FEMA, 
2004) dienen sie dem Talsperrenbetreiber und den Katastrophenschutzbehörden 
als Handlungsanleitung im Notfall (CDA, 1999). International kennzeichnend ist 
die vorzusehende Abstimmung der aufzustellenden Notfallpläne mit dem örtli-
chen Katastrophenschutz (MAF, 1997). 
4 Diskussion zu einem risikoorientierten Bemessungskonzept 
Zur Umsetzung der risikoorientierten Elemente der DIN 19700 (2004) in die 
Praxis besteht der Bedarf, diese Regelungen zu konkretisieren. Hierzu sind die 
Erfordernisse aber auch die Für und Wider eines risikoorientierten Bemessungs-
konzepts im Hinblick auf Aufwand, Nutzen und Akzeptanz zu diskutieren.  
Eine risikoorientierte Bemessung ermöglicht eine Klassifizierung nach dem Ge-
fährdungspotential und damit eine wirklichkeitsnahe Einstufung der Sicherheits-
anforderungen und -grade nach den Gegebenheiten der Einzelanlagen und den 
Nutzungsverhältnissen im Unterstrombereich der Speicher. 
Im Vergleich zu einer Klassifizierung nach geometrischen Größen ist diese ge-
fährdungsbezogenen und quantitativ ausgerichtet. Sie entspricht dem internatio-
nalen Stand der Technik (Garbe, 2007 & 2009). Sie ermöglicht im Einzelfall 
eine begründete Revision von Sicherheitsanforderungen und damit ggf. eine Op-
timierung von Nutzen und Wirtschaftlichkeit. 
Für eine Praxisanwendung besteht primär das Erfordernis, die einzelnen Ele-
mente eines risikoorientierten Konzepts angepasst an die Verhältnisse der deut-
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schen Talsperren methodisch festzulegen. Internationale technische Regelungen 
bieten hierzu konkrete Verfahrenweisen und Beispiele. Gerade für 
Talsperrenbruch- und – überflutungsberechnungen enthalten sie eine Reihe von 
technischen Ansätzen, die es gilt für eine einheitliche und praxisbezogene An-
wendung in Deutschland zusammenzuführen.  
Mit einer Risikoorientierung ist mit einem verbleibenden Risiko umzugehen. 
Für eine Risikoeinschätzung und -bewertung gilt es Risikokennwerte zu finden, 
die sich in das historisch gewachsene Sicherheitskonzept einfügen und damit in 
der Öffentlichkeit Akzeptanz finden. Internationale Regelungen bieten hierzu 
Orientierung. In einen solchen Prozess lassen sich die hohen Sicherheitsstan-
dards von Talsperren im Bezug zu anderen technischen Risiken darstellen. 
Eine risikoorientierte Bemessung mit den zuvor genannten Elementen ist mit 
einem planerischen und organisatorischen Aufwand verbunden, der über das 
bisherige Maß der Sicherheitsnachweise und -maßnahmen für deutsche Talsper-
ren hinausgeht. Planerisch ist dieser Aufwand in der Risikoanalyse 
(Talsperrenbruch- und Überflutungsanalysen), Risikoeinschätzung (Gefähr-
dungs- und Schadenspotential) und Aufstellung von Notfallplänen, organisato-
risch in der Umsetzung von Notfallskonzepten (Katastrophenschutzplanung) zu 
sehen. Dieser Aufwand fällt für kleinere Talsperren mit geringer wasserwirt-
schaftlicher Bedeutung besonders ins Gewicht. 
Mit der Umsetzung einer risikoorientierten Bemessung ist ein Wandel der 
Sicherheitsphilosophie verbunden. Mit diesem Wandel werden gerade bei der 
Anwendung von Notfallkonzepten verbleibende Risiken von Talsperren für die 
Öffentlichkeit transparent und wahrnehmbar dargestellt. Bezogen auf die bisher 
hohe gesellschaftliche Akzeptanz von Talsperren in Deutschland ist daher deut-
lich zu machen, dass mit diesem Wandel keine Minderung der Sicherheitsanfor-
derungen verbunden ist. Vielmehr sollte vermittelt werden, dass das bestehende 
Sicherheitskonzept dem internationalen Stand der Technik folgend ergänzt und 
erweitert wird.  
5 Literatur 
DSC (2010): Background to DSC Risk Policy Context, Dam saftey Commite New South 
Wales. http://www.damsafety.nsw.gov.au. 
BWG (2002): Sicherheit der Stauanlagen, Richtlinien zur Sicherheit der Stauanlagen / 
Basisdokument zu den Unterstellungskriterien. Richtlinien / Berichte des 
Bundesamtes für Wasser und Geologie, Biel, November / Juni 2002. 
204 Für und Wider einer risikoorientierten Bemessung deutscher Talsperren 
 
 
CDA (1999): Dam safety guidelines. Canadian Dam Association, Edmonton, January. 
FEMA (2004): Federal Guidelines for Dam Safety - Emergency action planning for dam 
owners. U.S. Department of Homeland Security, Federal Emergency Management 
Agency, Washington. 
Garbe, F. (2007): Internationaler Vergleich zur Handhabung verbleibender Risiken von 
Talsperren. 14. Deutsches Talsperrensymposium in Freising, Berichte des 
Lehrstuhls und der Versuchsanstalt für Wasserbau und Wasserwirtschaft, TU 
München, Nr. 115.  
Garbe, F. (2009): Das Hochwassersicherheitskonzept deutscher Talsperren im 
internationalen Vergleich. In: Herrmann, R. A. und Jensen, J. (Hrsg.): Sicherung 
von Dämmen und Deichen und Stauanlagen. Handbuch für Theorie und Praxis, Vol. 
III Universitätsverlag Siegen. 
DIN 19700 (2004): Deutsche Norm, Stauanlagen – Teil 10: Gemeinsame Festlegungen 
und Teil 11: Talsperren. Deutsches Institut für Normung e. V., Normenausschuss 
Wasserwesen. 
LAWA (1998): Talsperren und Hochwasserrückhaltebecken in der Bundesrepublik 
Deutschland mit mehr als 0,3 hm3 Speicherraum. Landesarbeitsgemeinschaft 
Wasser. Berlin, Kulturbuchverlag 1998. 
MAF (1997): Dam safety Code of Practice. Ministry of Agriculture and Forestry Finland, 
Department of Rural Areas and Natural Resources, MMM:n julkaisuja 7b. 
NVE (2009): Retningslinje for flomberegninger - til § 4-5 i forskrift om sikkerhet og 
tilsyn med vassdragsanlegg. Norges vassdrags- og energidirektorat, utgave 3 
(NVE). 
USBR (1988): Downstream hazard classification guidelines. Acer technical Memoran-
dum No . 11. U.S. Department of the Interior, Bureau of Reclamation, Assistant 
Commissioner - Engineering and Research Denver, Colorado, December. 
USBR (2003): Guidelines for achieving Public Protection in Dam Safety 






Dipl. Ing. Friedhelm Garbe 
 
Bezirksregierung Arnsberg 
Hermelsbacher Weg 15 
57072 Siegen 
 
Tel.: +49 2931 82 5517 
Fax: +49 2931 82 47658 
E-Mail:  friedhelm.garbe@bra.nrw.de 
Technische Universität Dresden – Fakultät Bauingenieurwesen 
Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012 










Wiederherstellung der ökologischen 




Die Erhaltung und Wiederherstellung der ökologischen Durchgängigkeit an 
staugeregelten Fließgewässern zählt zu den wichtigsten Umweltzielen der EU-
Wasserrahmenrichtlinie. Seit 1. März 2010 obliegt diese Aufgabe dem Bund an 
den von der Wasser- und Schifffahrtsverwaltung (WSV) errichteten und 
betriebenen Stauanlagen. Eine erste Bestandsaufnahme hat gezeigt, dass die 
Mehrzahl der WSV-Staustufen nicht über ausreichend funktionsfähige Anlagen 
verfügen. Somit wird an vielen Staustufen der Bau von Fischauf- und 
Fischabstiegsanlagen bzw. deren Ertüchtigung erforderlich. In ihrer Funktion als 
technisch-wissenschaftlicher Dienstleister für die WSV berät und unterstützt die 
Bundesanstalt für Wasserbau (BAW) die WSV-Dienststellen seit kurzem auch in 
Fragen der Fischdurchgängigkeit. Dabei konzentrieren sich die Untersuchungen 
der BAW auf die hydraulischen und wasserbaulichen Aspekte. Im vorliegenden 
Beitrag wird über die derzeit laufenden Untersuchungen zum Bau einer Pilot-
Fischaufstiegsanlage an der Neckarstaustufe Lauffen berichtet. Zum Einsatz 
kommen dabei Naturuntersuchungen sowie physikalische und numerische Mo-
dellsimulationen. 
1 Einleitung 
Die Erhaltung und Wiederherstellung der ökologischen Durchgängigkeit an 
staugeregelten Fließgewässern zählt zu den wichtigsten Umweltzielen der EU-
Wasserrahmenrichtlinie. Hierbei spielt die Fischdurchgängigkeit, also der Fisch-
aufstieg und Fischabstieg, an den Stauanlagen eine wesentliche Rolle. 
Seit Inkrafttreten des novellierten Wasserhaushaltsgesetzes am 1. März 2010 
obliegt dem Bund diese Aufgabe an den von der Wasser- und Schifffahrtsver-
waltung (WSV) errichteten und betriebenen Stauanlagen. Eine erste Analyse 
(BfG, 2010) hat gezeigt, dass die überwiegende Zahl der WSV-Staustufen über 
keine ausreichend funktionsfähigen Anlagen verfügen. Somit wird an vielen 
Staustufen der Bau von Fischauf- und Fischabstiegsanlagen bzw. deren Ertüch-
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tigung erforderlich. Dabei sind für Fischauf- und -abstieg in der Regel unter-
schiedliche Anlagen zu realisieren, da sich nach dem derzeitigen Kenntnisstand 
das Fischverhalten im Auf- und im Abstiegsfall voneinander unterscheidet. Ge-
genwärtig liegt der Fokus der WSV auf den Fragen des Fischaufstiegs. Defizite 
beim Fischaufstieg existieren aktuell an ca. 250 Staustufen, die gemäß den Fris-
ten der EU-Wasserrahmenrichtlinie spätestens bis zum Jahr 2027 zu beseitigen 
sind. Entweder fehlen die Anlagen gänzlich oder sie funktionieren nicht zufrie-
denstellend. Allein für den Neubau und die Ertüchtigung von Fischaufstiegsan-
lagen an Bundeswasserstraßen belaufen sich die Baukosten auf ca. 700 Mio. €. 
In ihrer Funktion als fachwissenschaftliche Dienstleister für die WSV beraten 
und unterstützen die Bundesanstalt für Wasserbau (BAW) und die Bundesanstalt 
für Gewässerkunde (BfG) die WSV-Dienststellen auch in Fragen der ökologi-
schen Durchgängigkeit. Dabei konzentrieren sich die Untersuchungen der BAW 
auf die hydraulischen und wasserbaulichen Aspekte, während die BfG die biolo-
gischen Aspekte untersucht. Eigenes Fachwissen, Fachliteratur und die Unter-
stützung durch externe Fachbüros und Forschungseinrichtungen dienen dabei als 
wichtige Grundlagen. Zur Weiterentwicklung des Stands von Wissenschaft und 
Technik über Fischaufstiegsanlagen werden zudem vertiefte Projektuntersu-
chungen sowie eigene Forschungs- und Entwicklungsvorhaben durchgeführt. 
Ziel ist es, neben der Entwicklung von Ausführungsvorschlägen für konkrete 
Baumaßnahmen auch grundsätzliche Empfehlungen für Anordnung, Ausrich-
tung, Dimensionierung, Dotierung, Betriebsweise und Überprüfung von Fisch-
aufstiegsanlagen an Bundeswasserstraßen zu erarbeiten. 
Die nachfolgenden Ausführungen befassen sich mit den laufenden Untersu-
chungen der BAW zum Bau einer neuen Fischaufstiegsanlage an der Neckar-
staustufe Lauffen. Im Mittelpunkt stehen dabei die hydraulischen Untersuchun-
gen im Unterwasser der Staustufe, die mit Hilfe von Naturmessungen sowie 
physikalischen und numerischen Modellsimulationen durchgeführt werden. 
2 Stand von Wissenschaft und Technik 
Einige Regelwerke zum Bau von Fischaufstiegsanlagen existieren bereits: z. B. 
der Gelbdruck des DWA-Merkblatts 509 (DWA, 2010) oder das Handbuch 
Querbauwerke des Landes Nordrhein-Westfalen (MUNLV, 2005). Allerdings 
beziehen sich diese Regelwerke eher auf kleine und mittlere Fließgewässer und 
nicht auf große Fließgewässer, wie sie typisch für Bundeswasserstraßen sind, 
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sodass insbesondere noch Wissensdefizite für Fischaufstiegsanlagen an Bun-
deswasserstraßen bestehen. 
Die Funktionsfähigkeit einer Fischaufstiegsanlage hängt maßgeblich von zwei 
Faktoren ab: der Auffindbarkeit der Anlage im Unterwasser einer Staustufe und 
der Passierbarkeit der Anlage. Die Wissensdefizite bezüglich der Auffindbarkeit 
umfassen z. B. die Gestaltung des Einstiegs oder die Frage, wie der Turbulenz-
grad das Fischverhalten beeinflusst. Die Fragen, wie die Fische auf konkurrie-
rende Strömungen reagieren, wie die Auffindbarkeit bei komplexen Anlagen zu 
realisieren ist, wie wechselnde Wasserstände sich auswirken oder welchen Bei-
trag Schleusen leisten können, zeigen die typischen Besonderheiten, die bezüg-
lich der Auffindbarkeit an Bundeswasserstraßen zu beachten sind. Die Wissens-
defizite bezüglich der Passierbarkeit umfassen vor allem Aspekte der geometri-
schen und hydraulischen Dimensionierung der Anlage.  
Die Erkenntnisse, die an bestehenden Fischaufstiegsanlagen gewonnen wurden, 
sowie theoretische Überlegungen zeigen, dass bei den Fischen, die regelmäßig 
über eine oder mehrere Staustufen wandern müssen, eine Bestandserhaltung und 
-entwicklung im Regelfall nur gelingt, wenn ein sehr großer Anteil der Fische 
die Aufstiegsanlagen ohne Zeitverzögerung finden und überwinden kann. Folg-
lich genügt es nicht, wenn Fischaufstiegsanlagen grundsätzlich für die betref-
fenden Fischarten passierbar sind. Sie müssen ebenso zügig überwunden werden 
können, um ökologisch wirksam zu sein. Gefordert wird, dass die Funktionsfä-
higkeit der Anlage an 300 Tagen im Jahr gewährleistet ist, um dem jahreszeit-
lich unterschiedlichen Wanderungsverhalten der Fische gerecht zu werden. 
3 Pilotprojekt am Neckar: Fischaufstiegsanlage Lauffen 
Trotz der zuvor skizzierten Wissenslücken sollen in möglichst kurzer Zeit viele 
funktionsfähige Fischaufstiegsanlagen gebaut werden. Die Strategie der WSV 
sieht deshalb vor, dass zunächst Pilotanlagen geplant und gebaut werden, mit 
deren Hilfe die Wirksamkeit der Anlagen überprüft werden kann. Diese Über-
prüfung muss neben der rein technischen Funktionskontrolle vor allem auch eine 
biologische Qualitätssicherung enthalten. 






Abbildung 1: Neckarstaustufe Lauffen, Blick vom Unterwasser (Quelle: Amt für Neckar-
ausbau Heidelberg) 
Eine der Pilotanlagen soll an der Neckarstaustufe Lauffen errichtet werden. Die 
Staustufe umfasst eine Doppelschleusenanlage, eine dreifeldrige Wehranlage 
sowie ein Wasserkraftwerk. Die Fallhöhe beträgt 8,17 m. Eine Fischaufstiegsan-
lage existiert derzeit nicht und soll am in Blickrichtung rechten Ufer als Schlitz-
pass gebaut werden (Abb. 1). Die Randbedingungen für den Bau zeichnen sich 
durch eine dichte Uferbebauung aus. Darüber hinaus steht die Stauanlage unter 
Denkmalschutz und die Straßenbrücke soll erneuert werden. Das Kraftwerk ist 
mit zwei Kaplan-Turbinen (Laufraddurchmesser: 2,78 m) mit einer Ausbauleis-
tung von insgesamt 80 m³/s ausgerüstet. Kennzeichnend für die hydraulischen 
Verhältnisse unterhalb des Kraftwerks sind besonders starke Turbulenzerschei-
nungen.  
Die Dimensionierung einer Fischaufstiegsanlage richtet sich vorwiegend nach 
der potenziell natürlichen Fischfauna des Flusssystems, d. h. nach den Fischar-
ten, die im Flusssystem heimisch sind oder die wieder angesiedelt werden sol-
len. Für den Standort Lauffen sind die empfohlenen Indikatorfischarten: Barbe, 
Nase, Ukelei, Aal, Brachse, Rotauge, Gründling, Groppe und Meerforelle (BfG, 
2011). Eine Sonderrolle nimmt der Maifisch ein, da bei ihm auch während des 
Passierens einer Fischaufstiegsanlage von einem ausgeprägten Schwarmverhal-
ten auszugehen ist. Dies hat zur Folge, dass die entsprechenden Dimensionen 
der Fischaufstiegsanlage großzügig gewählt werden müssen. 
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Die in Abb. 2 dargestellte Fischaufstiegsanlage wurde im Auftrag des Amtes für 
Neckarausbau Heidelberg von einem Ingenieurbüro geplant. Die Planung sieht 
eine Beckenlänge von 4,05 m und eine Beckenbreite von 3,20 m vor. Die 
Schlitzbreite zwischen zwei Becken soll 0,50 m, die Beckentiefe ca. 1,00 m be-
tragen. Wesentlich für die Passierbarkeit des Schlitzpasses sind die Fließge-
schwindigkeiten im Bereich der Schlitze zwischen zwei benachbarten Becken. 
Die maximal zulässige Fließgeschwindigkeit ist abhängig von der Leistungsfä-
higkeit der Fische, die die Anlage passieren sollen. Die Fließgeschwindigkeit im 
Schlitz hängt vom Höhenunterschied zwischen den Becken ab, der im Fall von 
Lauffen 0,12 m nicht überschreiten darf. Hieraus ergeben sich 67 Becken mit 
einer Gesamtlänge der Fischaufstiegsanlage von mehr als 270 m. Der erforderli-
che Durchfluss im Schlitzpass beträgt 660 l/s. 
Die Aufgabe von BAW und BfG besteht nun darin, die Planung des Ingenieur-
büros unter hydraulischen und biologischen Aspekten zu überprüfen und zu op-
timieren. 
 
Abbildung 2: Planungsentwurf für den Schlitzpass Lauffen (Quelle: Ingenieurbüro 
Floecksmühle, modifiziert) 
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4 Hydraulische Untersuchungen der BAW 
4.1 Untersuchungskonzept 
Der Aspekt der Auffindbarkeit einer Fischaufstiegsanlage beinhaltet im Wesent-
lichen die Fragestellung, ob wanderwillige Fische, die direkt bis in das Unter-
wasser einer Staustufe gelangen, in der Lage sind, den Einstieg in die Fischauf-
stiegsanlage ohne größere Zeitverzögerung zu finden. Hierzu sind vor allem 
Kenntnisse über das artspezifische Wanderverhalten von Fischen erforderlich. 
Auch wenn diesbezüglich derzeit noch Wissenslücken existieren, kann den 
Strömungsverhältnissen im Unterwasser einer Staustufe eine zentrale Bedeutung 
für die Orientierung der Fische zugeschrieben werden. Nur wenn es gelingt, dem 
Fisch eine für ihn wahrnehmbare Leitströmung aus der Fischaufstiegsanlage zur 
Verfügung zu stellen, ist die Voraussetzung gegeben, dass die Mehrzahl der 
wanderwilligen Fische den Einstieg in die Fischaufstiegsanlage findet. Die be-
sondere Herausforderung an Bundeswasserstraßen besteht darin, dass die Strö-
mung im Auslaufbereich des Kraftwerks (Hauptströmung) so dominant ist, dass 
eine für den Fisch wahrnehmbare Leitströmung aus der Fischaufstiegsanlage nur 
schwer zu realisieren ist. 
Um diese Frage für den Standort Lauffen beantworten zu können, werden der-
zeit in der BAW hydraulische Untersuchungen auf Basis von Naturmessungen 
sowie numerischen und physikalischen Modellversuchen durchgeführt. In einem 
ersten Schritt wurden hierfür die Strömungsverhältnisse im Unterwasser der 
Stauanlage vermessen und der Ist-Zustand in den Modellen abgebildet. Ziel der 
Modelluntersuchungen ist es, die Strömungssituation so zu beeinflussen, dass 
ein durchgehender und der Leistungsfähigkeit der Fische angepasster Wander-
korridor geschaffen wird. Dieses Ziel soll erreicht werden, indem die bauliche 
Gestaltung des Einstiegsbereichs der Fischaufstiegsanlage sowie das Abfluss-
verhältnis zwischen Fischpass und Kraftwerk optimiert und mit den betriebli-
chen Randbedingungen der Wasserkraftanlage abgestimmt werden. Nachfolgend 
werden die einzelnen Untersuchungen näher vorgestellt. 
4.2 Naturuntersuchungen 
Die Strömungsmessungen im Unterwasser des Kraftwerks wurden als Punkt-
messungen mit einem ADCP-Messgerät (Acoustic Doppler Current Profiler) 
von einem Miniatur-Messboot aus durchgeführt. Insgesamt wurden sechs Quer-
profile mit jeweils fünf Messlotrechten aufgenommen und ausgewertet. Bei der 
ersten Messkampagne betrug der Abfluss 45 m³/s; weitere Messungen sind bei 
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80 m³/s vorgesehen, was der Ausbauleistung des Kraftwerks entspricht. Nähere 
Angaben zur Durchführung und Auswertung der ADCP-Messungen sind in 
(Sokoray-Varga et al., 2010) zu finden. 
 
Abbildung 3: Ergebnisse der ADCP-Messungen für einen Abfluss von Q = 45 m³/s 
Abb. 3 zeigt die Ergebnisse der ADCP-Messungen bei einem Abfluss von 
Q = 45 m³/s. Dargestellt sind die zeitlich gemittelten Fließgeschwindigkeiten. Es 
ist zu erkennen, dass die Geschwindigkeiten im Uferbereich geringer sind als in 
Richtung Flussmitte, was neben dem Wandeinfluss des Ufers darauf zurückzu-
führen ist, dass sich die Strömung in Richtung des Wehrabflussbereiches aus-
breitet und es dort zu Abflusskonzentrationen kommt. Die Fließgeschwindigkei-
ten liegen insbesondere im Uferbereich mit Werten kleiner als 1 m/s in einer 
Größenordnung, die suggeriert, dass dort günstige Bedingungen für wanderwil-
lige Fische vorliegen. Eine nähere Betrachtung der Messungen sowie der Au-
genschein vor Ort zeigen jedoch, dass das Strömungsbild mit der Darstellung 
zeitlich gemittelter Geschwindigkeiten nur unzureichend beschrieben ist. Insbe-
sondere der durch die Turbinen erzeugte Drall am Austrittsquerschnitt des Saug-
rohrs erzeugt ein hochturbulentes Strömungsfeld, das die Wahrnehmung der 
Leitströmung aus der geplanten Fischaufstiegsanlage stark beeinträchtigt. 
4.3 Physikalische und numerische Modelluntersuchungen 
Für die Modelluntersuchungen zur Auffindbarkeit der Fischaufstieganlage wur-
de in der BAW ein physikalisches Modell im Maßstab 1 : 10 aufgebaut und mit 
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Hilfe der Naturmessungen kalibriert (Abb. 4). Besonderes Augenmerk wurde 
dabei auf die korrekte Wiedergabe der Strömungssituation im Einstiegsbereich 
der geplanten Fischaufstiegsanlage gelegt. Hier spielt vor allem die aus den 
Saugrohren des Kraftwerks austretende, drallbehaftete Strömung eine wichtige 
Rolle, die im physikalischen Modell durch die Anordnung eines verstellbaren 
Propellerrades in den Wasserzuleitungen des Modells erreicht wurde. 
Nachdem die Kalibrierungsphase bereits abgeschlossen ist, wird derzeit der 
Entwurf des Planungsbüros überprüft und optimiert. Wesentliches Element des 
Entwurfs ist die Verlängerung des Saugrohrs des Kraftwerks (Abb. 4 und 5). 
Diese Maßnahme vermindert einerseits die Turbulenz der aus dem Saugrohr 
austretenden Strömung und verbessert damit die Leitströmung aus der Fischauf-
stiegsanlage. Andererseits kann mit der Verlängerung des Saugrohr der Einstieg 
in den Fischpass in Schwimmrichtung der Fische angeordnet werden, was die 
Auffindbarkeit deutlich erleichtert. 
 
Abbildung 4: Physikalisches Modell des Unterwassers Lauffen: Blick von unterstrom auf 
den Kraftwerksauslass, rechts der Einstieg in die Fischaufstiegsanlage 
Neben der Analyse der hydraulischen Wirkung der Saugrohrverlängerung sollen 
durch die Modelluntersuchungen weitere bauliche Komponenten optimiert wer-
den, wie beispielsweise die Ausgestaltung eines Schlitzes am unteren Ende der 
Fischaufstiegsanlage (Abb. 5), die Untersuchung konstruktiver Möglichkeiten 
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zur Minderung der Turbulenz hinter dem Saugrohr sowie die Gestaltung des 
Übergangs zwischen Gewässersohle und Fischpasseinstieg. Zusätzlich steht der 
für die Ausbildung einer Leitströmung erforderliche Abfluss im Fokus der Un-
tersuchungen. Dieser Abfluss setzt sich zusammen aus dem Abfluss im Fisch-
pass und der Zusatzdotation, die im unteren Bereich des Fischpasses hinzugege-
ben wird. Ziel ist es, unter baulich optimierten Randbedingungen den für den 
Betrieb der Aufstiegsanlage minimal erforderlichen Abfluss zu bestimmen. 
 
Abbildung 5: Ausgestaltung des Einstiegs in die Fischaufstiegsanlage 
Die Strömungsgeschwindigkeiten werden zeitlich und räumlich hoch aufgelöst 
mit einer ADV-Sonde (Acoustic Doppler Velocimeter) gemessen, wobei die 
Messungen sich insbesondere auf die Zone konzentrieren, in der die Kraftwerks-
strömung und die Strömung aus dem Fischpass zusammentreffen. Abb. 6 zeigt 
die Ergebnisse für den Einstiegsbereich des Fischpasses für vier verschiedene 
Varianten. Die zugehörigen Randbedingungen sind Tab. 1 zu entnehmen. 













V 0 80 1,0 1,4 0,36 kein Schlitz 161,85 
V 1 80 1,0 0,5 1,0 links 161,85 
V 2 80 1,5 0,5 1,5 mittig 161,85 
V 3 80 2,1 0,7 1,5 mittig 161,85 
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QTurb bezeichnet den durch das Kraftwerk abgeführten Abfluss. Qges,FP setzt sich 
zusammen aus dem Abfluss im Fischpass und der Zusatzdotation, d. h. es ist der 
Abfluss, der am unteren Ende der Fischaufstiegsanlage austritt. Mit bs wird die 
Breite des Schlitzes am unteren Ende des Fischpasses bezeichnet, vS ist die im 
Bereich des Schlitzes gemittelte Fließgeschwindigkeit. Die Lage des Schlitzes 
ist in Fließrichtung angegeben. Der Unterwasserstand ist für alle Varianten iden-
tisch. Sämtliche Größen in Tab. 1 sind im Naturmaßstab angegeben. 
Mit Angaben aus der einschlägigen Literatur über die Schwimmfähigkeit von 
Fischen können Geschwindigkeitsbereiche definiert werden, in denen die Ver-
hältnisse günstig oder ungünstig für die Fischwanderung sind. Die Leistungsfä-
higkeit der Fische ist dabei abhängig von der Fischart und vom Entwicklungs-
stadium der Fische. Hervorzuheben ist, dass nicht nur zu große Geschwindigkei-
ten im Wanderkorridor der Fische die Auffindbarkeit der Fischaufstiegsanlage 
beeinträchtigen, sondern dass vor allem ein fehlender Strömungsimpuls zur 
Desorientierung der Fische führt. Die optimalen Strömungsgeschwindigkeiten 
für die am Neckar empfohlenen Indikatorfischarten betragen 0,3 m/s bis 1,6 m/s 
(DWA, 2010). Ziel der Modellversuche ist es also, Strömungsbedingungen in 
einem längs des Ufers durchgehenden Wanderkorridor zu schaffen, die die 
Auffindbarkeit des Einstiegs in die Fischaufstiegsanlage bestmöglich unterstüt-
zen. 
In Abb. 6 sind die zeitlichen Mittelwerte der gemessenen Fließgeschwindigkei-
ten für unterschiedliche Varianten dargestellt. Die Abbildung zeigt, dass sich die 
Strömungsfelder im Einstiegsbereich in Abhängigkeit der geometrischen Ausge-
staltung des Schlitzes und des Abflusses am unteren Ende des Fischpasses signi-
fikant unterscheiden. Für den ursprünglichen Planungsentwurf des Ingenieurbü-
ros (V 0) ergibt sich, dass die Geschwindigkeiten im Nahbereich der Fischauf-
stiegsanlage zu klein sind. Eine Verengung des Austrittsquerschnitts, d. h. die 
Anordnung einer weiteren Trennwand mit Schlitz (V 1) führt zwar zu einer Er-
höhung der Fließgeschwindigkeiten im Schlitz, jedoch hat dessen Anordnung 
auf der in Fließrichtung linken Seite zur Folge, dass ein größerer Korridor mit zu 
geringen Fließgeschwindigkeiten zwischen Kraftwerksauslass und Fischpassein-
stieg entsteht. V 2 verdeutlicht, dass mit einer Anpassung der Lage des Schlitzes 
sowie einer Erhöhung des Gesamtabflusses die Situation spürbar verbessert 
werden kann. Eine weitere Erhöhung des Abflusses aus dem Fischpass (V 3) 
bewirkt, dass die Zonen mit zu geringen Fließgeschwindigkeiten noch weiter 
zurückgehen. 
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Abbildung 6: Fließgeschwindigkeiten im physikalischen Modell, Blick von unterstrom auf 
den Einstiegsbereich der Fischaufstiegsanlage 
Zusammenfassend lässt sich sagen, dass die Anordnung eines Schlitzes am unte-
ren Ende der Fischaufstiegsanlage zwingend erforderlich ist. Des Weiteren zei-
gen die Untersuchungen, dass die Lage der Einschnürung sowie der Gesamtab-
fluss aus dem Fischpass (Abfluss im Schlitzpass plus Zusatzdotation) wesentlich 
für die Ausbildung einer adäquaten Leitströmung sind. Derzeit sind die Varian-
tenuntersuchungen noch nicht abgeschlossen. 
Zusätzlich zu den physikalischen Modelluntersuchungen finden numerische Si-
mulationen für das Unterwasser der Staustufe Lauffen statt. Diese werden mit 
einem dreidimensionalen Navier-Stokes-Löser durchgeführt, der die freie Was-
seroberfläche berechnet und auf Basis von Hexaedergittern arbeitet. Diese Simu-
lationen sind wünschenswert, da mittels der physikalischen Modellversuche 
zwar die hydraulische Optimierung der baulichen Komponenten erreicht werden 
kann, die Vermessung des Strömungsfelds im Unterwasser jedoch nur punktuell 
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und mit einem relativ hohen Aufwand möglich ist. Dies hat zur Folge, dass sich 
die Strömungsparameter aus den Messungen des physikalischen Modells nur 
statistisch beschreiben lassen. 
Mit den numerischen Modellierungen ist man dagegen in der Lage, einen Schritt 
weiterzugehen: Liegt eine auf Basis der physikalischen Modelluntersuchungen 
baulich optimierte Variante vor, so bietet die numerische Simulation die Mög-
lichkeit, für einen gegebenen Zeitpunkt ein räumlich hoch aufgelöstes Bild der 
Strömungsvektoren und Geschwindigkeiten zu erhalten. Mit dieser Information 
lässt sich in einem nachfolgenden Schritt bewerten, ob zu einem bestimmten 
Zeitpunkt und für die gegebenen Randbedingungen (z. B. Abflussmengenauftei-
lung zwischen Fischaufstiegsanlage und Kraftwerk oder Turbinenmanagement) 
ein durchgehender Wanderkorridor für die Fische zur Verfügung steht. Diese 
Untersuchungen stehen derzeit noch aus. 
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Value Management im Fachbereich des konstruk-




Mittlerweile hat sich gezeigt, dass ein optimales Ergebnis bei der Erstellung der 
Ingenieurbauwerke im Fachbereich des konstruktiven Wasserbaus im Hinblick 
auf Ökologie und Ökonomie erreicht werden kann, wenn die Planung, der Bau 
und der Betrieb in den Optimierungsprozess eingebunden werden. Die ökologi-
schen und ökonomischen Ziele können bestmöglich erreicht werden, wenn diese 
während des Planungsprozesses berücksichtigt werden. Unter diesem Aspekt stellt 
der Planungsprozess für die Ingenieure eine große Herausforderung dar. Für das 
Erreichen der ökologischen und ökonomischen Ziele sind intelligente und innova-
tive Lösungen erforderlich. Dazu ist das Value Management eine hervorragend 
geeignete Methodik. Mit Hilfe des Value Management Prozesses können ökologi-
sche, technische und wirtschaftlich optimale Lösungen durch innovative Ansätze 
entwickelt werden.  
Stichworte: Value Engineering; Value Analysis; Werteanalyse,  
Funktionsanalyse, Konstruktiver Wasserbau  
1 Was ist Value Engineering 
Im Jahr 1947 entwickelte Lawrence D. Miless und sein Team ein Schritt-für-
Schritt-System namens Value Analysis (VA), um ein Produkt auf Kosten und 
Funktion zum Aufspüren von unnötigen Kosten zu analysieren. Value Enginee-
ring wurde (1963) erstmals in den „United States Department of Defense“ einge-
führt. Die Bezeichnung Value Engineering wurde später durch Value Manage-
ment ersetzt.  
Das Value Management dient der Reduzierung von Baukosten durch strukturier-
te Suche nach kostengünstigeren Planungsalternativen bei gleichzeitiger Verbes-
serung der Qualität, wobei die systematische Vorgehensweise in einzelnen Ar-
beitsschritten Voraussetzung für diese Methodik ist.  
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Im Baubereich ist das Value Management als Value Engineering bekannt. In 
den einigen Ländern z. B. in den USA ist das Value Engineering bereits Be-
standteil der Projektabwicklung im öffentlichen Bereich.  
Der Value Management Prozesses bietet die Gelegenheit, die unnötigen Projekt-
kosten zu identifizieren und durch Kreativität und konsequente ingenieurmäßige 
Durchdringung die Wirtschaftlichkeit der Projekte nachhaltig zu verbessern. 
Ein wesentlicher Aspekt bei der Verbesserung des Projektergebnisses ist die 
Einbindung aller Projektbeteiligten und fachbezogener Experten einschließlich 
der Beratung des bauausführenden Auftragnehmers während des Planungspro-
zesses. Nur ein ganzheitliches Planungskonzept und eine interdisziplinäre 
Teamarbeit kann das Projektergebnis verbessern.  
In Deutschland ist das Value Management im Baubereich nicht bekannt. Es wird 
in meisten Fällen mit dem Planprüfungsprozess verwechselt. Die Value Mana-
gement Methodik setzt das Denken in Wirkungen und Funktionen voraus. 
Das Value Management beinhaltet die drei Begriffe Value Engineering, Value 
Analysis und Life-Cycle Costing: 
− Value Engineering:  Reduzierung von Baukosten durch strukturierte Suche 
nach kostengünstigeren Planungsalternativen parallel 
zum Planungsprozess. 
− Value Analysis:  Reduzierung von Baukosten durch strukturierte Suche 
nach kostengünstigeren Planungsalternativen auf 
Grundlage der fertig gestellten Planung 
− Life-Cycle Costing: Kosten-Nutzen-Vergleiche von Planungsalternativen, 
in die neben Baukosten auch die Betriebs- und Bewirt-
schaftungskosten sowie eventuelle Rückbaukosten des 
Bauobjektes eingehen. 
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Abbildung 1: Value Management als Oberbegriff 
2 Wie funktioniert Value Management 
Das moderne Value Management besteht aus neun Phasen. In diesen neun Pha-
sen werden die Projekte systematisch, strukturiert und funktionsorientiert analy-
siert, wobei die Entwicklung der technisch und wirtschaftlich optimalen Lösun-
gen in der Spekulativen Phase erfolgt.  
Die neun Phasen sind:  1. Vorbereitungsphase 
2. Informationsphase 
3. Analysephase 










Abbildung 2: Prozess-Phasen des Value Managements 
3 Wann ist der Einsatz des Value Managements sinnvoll? 
Sowohl private als auch öffentliche Auftraggeber sind i. d. R. einem enormen 
Budgetdruck ausgesetzt. Umso wichtiger ist es, die Erkenntnis zu nutzen, dass 
ambitioniertes Value Engineering – frühestmöglich angesetzt – für den Auftrag-
geber den größtmöglichen Nutzen bringt. Die Möglichkeiten der Kostenbeein-
flussung werden mit fortschreitenden Leistungsphasen immer geringer. Insofern 
ist es geboten, schon in den der Ausführung vorgelagerten Leistungsphasen 1 bis 
4 bzw. 5 der HOAI bei Projekten mit Optimierungspotential den Austausch mit 
den Value Management-Experten zu suchen.  
Sollten Zweifel daran bestehen, dass das Optimierungspotential bereits geplanter 
Projekte noch nicht ausgeschöpft ist, so bietet die Value Analysis-Methodik hier 
Gelegenheit für die Optimierungsprüfung. 
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Abbildung 3: Einsparpotential in Abhängigkeit von der Leistungsphasen 
 
 
Abbildung 4: Vorteile der Value Management-Methodik für den Bauherrn 
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4 Wer kann Value Management realisieren? 
Der Value Management-Prozess erzielt die besten Resultate, wenn er von einem 
multidisziplinären Team mit Fachkompetenz und fachspezifischer Erfahrung 
unter Berücksichtigung der speziellen Art des Projekts ausgeführt wird.  
5 Potentielle Zielgruppen für Value Management 
− Öffentliche Auftraggeber 
− Private Auftraggeber 
− Bauunternehmer (Angebotsphase, Funktionale Leistungsbeschreibung, Pau-
schalvertrag) 
6 Beispiel für den Einsatz des Value Managements 
Kombinierte Entwässerungsanlagen ohne Kontrollschächte 
Die Planung der Entwässerungsanlage von Bahnanlagen sah ein konzentriertes 
Einleiten des gefassten Wassers in die offenen Gewässer bzw. in vorhandene 
Vorflutgräben vor. Die Beantragung und in Aussicht gestellte Genehmigung ei-
ner Gewässernutzung oder die Einleitung in eine öffentliche Kanalisation wurde 
von zusätzlichen Auflagen der Behörden und Verbände bestimmt. Die Einlei-
tungsauflagen, die erforderlichen Kontroll- und Absturzschächte und die not-
wendige Bodenaushubtiefe für eine Tiefenentwässerungsplanung spiegeln sich 
in den Baukosten wider. 
Nach der Ideenentwicklung einer Entwässerungsanlage mit einer sickerfähigen 
Halbschale im Bereich der Bahngräben wurde dem Auftraggeber eine kosten-
günstigere Alternative zur herkömmlichen Tiefenentwässerung aufgezeigt. Als 
Ergebnis der vertieften Untersuchung der möglichen Entwässerungsvarianten 
wurde ein Entwässerungskonzept „Kombinierte Entwässerungsanlagen ohne 
Kontrollschächte“ vorgelegt, die Dränung, Versickerung und Randwegbereich 
als ein System beinhaltet und die Anforderungen an die Entwässerungsanlage 
weitgehend erfüllt. 
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Bei einer Gegenüberstellung der Entwässerungssysteme - Tiefenentwässerung 
und Randweg zum Versickerungsgraben mit Halbschale (Randweg inbegriffen) 
– kann je nach Bodenbeschaffenheit und Planungsvariante eine Kostenminde-
rung von mehr als 30 % erzielt werden. 
Am Value Management-Prozess waren beteiligt: Auftraggeber, Planer, Geneh-
migungsbehörde, Verbände und der Halbschalenhersteller. 
 
Abbildung 5: Kombinierte Entwässerungsanlagen ohne Kontrollschächte 
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Gefahren und Risiken von Ökodurchlässen in 
Dämmen 
Ronald Keilhack 
Sebastian Fritze  
 
1 Allgemeine Betrachtungen zur ökologische Durchgängigkeit 
der Gewässer 
Wasserwirtschaft und Wasserbau sind, wenn man einen Blick in die Geschichte 
zurück wirft, häufig Spiegel der Gesellschaft. Hier wird deutlich wie eine Ge-
sellschaft ihr Dasein definiert, versteht und schlussendlich auch lebt. Der Um-
gang mit der Natur, ihren Ressourcen, die Einbindung der Technologien in die 
Umwelt und die Anpassung des Lebens an die naturräumlichen Strukturen hat in 
den letzten 3000 Jahren verschiedenste Epochen durchlebt. 
Im Zuge der Industrialisierung erhob sich der Mensch mehr und mehr über die 
Natur. Diesen Trend finden wir auch im Wasserbau wieder. Hier hatte die tech-
nokratische Gestaltung der wasserwirtschaftlichen Anlagen und der Fließgewäs-
ser im urbanen Bereich ihren Höhepunkt erreicht. Paradebeispiele finden sich in 
den Flussgebieten, in denen Gewässer bedingt durch Tagebaubetriebe umverlegt 
werden mussten. Gleichwohl gibt es zahlreiche Beispiele steriler und auf techni-
sche Funktionen optimierte Abflussgerinne in Städten und Industriekomplexen, 
die mehr einem Abwasserkanal ähneln als einem Fluss, in dem selbst Querbau-
werke die natürliche Gewässerdynamik nicht mehr verschlechtern konnten.  
Mit dem Fortschreiten der gesellschaftlichen Entwicklung wird v. a. seit den 
frühen 90er Jahren des letzten Jahrhunderts mehr und mehr der Schwerpunkt auf 
den Erhalt und die Wiederherstellung natürlicher Strukturen gelegt. 
Man begreift die Flüsse als Ökosysteme und ist bestrebt, ihnen im Rahmen des 
möglichen mehr Raum zu geben. Dies findet auch Eingang in die Gesetzgebung 
der EU, der BRD und in die Gesetzgebung der Bundesländer, was in unmittelba-
rer Folge die gewollte und zu begrüßende Verbesserung der ökologischen Zu-
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stände in und an unseren Fließgewässern nachhaltig entwickelt. Technische Re-
gelwerke und Fachbeiträge setzen sich intensiv mit dieser Thematik auseinander 
und geben weitreichende Hilfestellungen bei der Umsetzung derartiger Projekte. 
Die urbane Prägung unserer Landschaft und die derzeitigen Siedlungsstrukturen 
stellen die handelnden Verantwortlichen in Wasserwirtschaft und Wasserbau 
immer wieder vor das schier unlösbare Problem, den Hochwasserschutz für 
Siedlungsgebiete und Industrieanlagen mit den Forderungen des Nuturschutzes 
in Einklang zu bringen. Hochwasserschutz und Naturschutz stehen sich in we-
sentlichen Grundzügen konträr gegenüber. Es gilt also immer einen Weg der 
Kompromisse zu beschreiten. Eine in den letzten Jahren oft angewendete Lö-
sungsstrategie ist die Errichtung von Hochwasserrückhaltebecken (HRB). Diese 
begrenzen die Eingriffe in den Naturhaushalt im Wesentlichen auf den Damm-
standort und lassen sich so gestalten, dass die Durchgängigkeit des Gewässers 
nur wenig oder gar nicht beeinträchtigt wird. 
Mit der Errichtung eines HRB ergeben sich folgende Vor- und Nachteile im 
Vergleich zu gewässerparallelen Linienbauwerken: 
Vorteile:   
− Schutzwirkung für die Unterlieger vor Hochwasser ist größer (speziell für 
sehr eng bebaute Ortslagen) als bei Einsatz von Linienbauwerken 
− Eingriffe ins Ortsbild, die Siedlungsstruktur und die Eigentumsverhältnisse 
innerhalb der zu schützenden Bereiche entfallen 
− Baukosten sind oft geringer als für adäquate Linienbauwerke 
− sehr gute Anpassung an den Schutzbedarf hinsichtlich Kosten-Nutzen-
Verhältnis  
− Ökologische Verträglichkeit lässt sich durch die Erhaltung der Durchgängig-
keit des gestauten Gewässers gut erreichen  
Nachteile: 
− Standortsuche oft schwierig 
− Klärung Grundeigentum und Nutzungseinschränkungen am Beckenstandort 
− Bau, Unterhaltung und Betrieb erfordern wiederkehrende Aufwendungen und 
detaillierte Fachkenntnisse des verantwortlichen Personals 
− Alle Anlagen des technischen Hochwasserschutzes (auch HRB) haben be-
stimmte Bemessungsansätze und eine daraus resultierende Wirksamkeits-
grenze sowie ein Restrisiko (kein Nachteil gegenüber Linienbauwerken) 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











Mit der Thematik der Bemessung, der ökologischen Durchgängigkeit und des 
Restrisikos muss man sich in Anbetracht der aktuell avisierten Neubauprojekte 
für HRB intensiv auseinander setzen. 
1.1 Ökologische Durchgängigkeit von HRB als pauschale Forderung des 
Gesetzgebers? 
Die Forderung nach der ökologischen Durchgängigkeit ergibt sich aus den §§ 34 
und 67 WHG. Der § 34 macht eine Forderung nach der ökologischen Durchgän-
gigkeit auf, stellt aber auf die Bewirtschaftungsziele nach §§ 27 bis 31 WHG ab, 
in denen die Forderung als abgemindert (Einzelfallbezogen) betrachtet werden 
kann. Weiterhin wäre eine derartige Forderung aus § 67 Abs. 1 WHG, der im 
Wesentlichen darauf abstellt, dass der Gewässerausbau (Bau eines HRB) auf die 
ökologische und landschaftsgestaltende Funktion des Gewässers Rücksicht zu 
nehmen hat, ableitbar. Der Ausbau soll so erfolgen, dass das Gewässer mindes-
tens im bisherigen Umfang als Lebensstätte für Pflanzen und Tiere geeignet ist. 
Lassen sich die mit dem Ausbau verbundenen Eingriffe nicht so umweltgerecht 
wie erforderlich durchführen, muss ein Ausgleich stattfinden (§ 6 Abs. 1 Nr. 1 
WHG). 
Im § 15 Abs.1 BNatSchG findet sich die Forderung, dass „der Verursacher eines 
Eingriffs verpflichtet ist, vermeidbare Beeinträchtigungen von Natur und Land-
schaft zu unterlassen.“ Dies unterstützt der § 9 Abs. 1 Nr. 2 SächsNatSchG mit 
dem Wortlaut „ Ein Eingriff darf nicht zugelassen oder durchgeführt werden, 
wenn (…) vermeidbare erhebliche oder nachhaltige Beeinträchtigungen nicht 
unterlassen werden.“ 
Selbst die EU WRRL äußert sich dazu nicht und stellt schlussendlich auf dem 
Verschlechterungsverbot ab.  
In der DIN 19700-10:2004-07, Punkt 7 wird ausgeführt, dass „auf der Grundla-
ge der landschafts- und gewässerökologischen Gegebenheiten die bauliche Ge-
staltung der Stauanlage und ihre Betriebsweise die ökologischen Beeinträchti-
gungen zu minimieren sind“. 
Fazit: Die Pflicht zum Bau eines Ökodurchlasses ist in den einschlägigen Ge-
setzestexten nicht eindeutig fixiert. Sie ergibt sich u. a. aus der Interpre-
tation der oben angeführten Paragraphen. 
Gerade am HRB ist die ökologische Durchgängigkeit sehr komplex und im Ver-
hältnis zur Dammhöhe und Dammkonstruktion ebenso differenziert zu betrach-
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ten, wie im Verhältnis zur Lage im Einzugsgebiet. Darüber hinaus ist der Grad 
der ökologischen Durchgängigkeit entscheidend. Die ök. Durchgängigkeit für 
im Wasser lebende Organismen als Mindestmaß umzusetzen ist einfacher, als 
die Durchgängigkeit für am Wasser lebende Landgänger umzusetzen, was sich 
im baulichen Aufwand und in der Konstruktion des Ökodurchlasses begründet. 
Darüber hinaus wird der Nutzen der ökologischen Durchgängigkeit am HRB, je 
weiter man Richtung Quellgebiete kommt, weniger.  
Demgegenüber steigt das Restrisiko für das Versagen der Anlage mit der zu-
nehmenden Größe der Ökodurchlässe. Besonders, wenn im Falle eines HW der 
Ökodurchlass mit beweglichen Elementen geschlossen werden muss, ergibt sich 
daraus ein direktes Versagensszenario.  
Des Weiteren verursachen zu bedienende Anlagen wesentlich mehr Betriebs- 
und Überwachungsaufwand. 
Es ist immer im Einzelfall zu entscheiden, welcher Aufwand für die ökologische 
Durchgängigkeit betrieben werden soll. Dabei sollte der ökologische Schaden, 
der durch das Querbauwerk dauerhaft verursacht wird, als Maßstab dienen.  
Beispielsweise ist zu prüfen, in wie weit ein HRB, das 2000 m unterhalb der 
Quelle in einem Fließgewässer liegt und dieses von Juli bis November kein 
Wasser führt, ökologisch durchgängig sein muss.  
1.2 Allgemeine Kostenbetrachtung 
Hochwasserschutz im Allgemeinen ist ohnehin sehr kostenintensiv. Es werden 
für jede Maßnahme Kosten-Nutzen-Betrachtungen geführt um nachzuweisen, 
dass der zu betreibende Aufwand gemessen am Schadenspotential gerechtfertigt 
ist. Der Bereich der Ökologie ist im Gegensatz zum klassischen Ingenieurbau 
nicht in m³ Erdbewegung und in t Stahl definierbar. Hier werden Eingriffs-
/Ausgleichsbilanzen, die sich sehr gut bewährt haben, heran gezogen, um die 
durch die Maßnahmen entstehenden Schäden in der Natur zu erfassen und durch 
geeignete Gegenmaßnahmen zu vermeiden oder auszugleichen. Dem Grundsatz 
„Schadensminimierung vor Ausgleich“ folgend, werden weder Kosten noch 
Mühen gescheut, die Ökobilanzen so „sauber“ wie nur möglich zu halten, ohne 
die Frage nach der Ökonomie zu stellen. Diese Frage zu stellen ist schwer, da 
der Preis für einen gefällten Baum bzw. für ein vertriebenes oder gar totes Tier 
nicht bekannt ist. Eine Antwort auf diese Frage kann es demnach auch nicht ge-
ben. Eine Kosten-Nutzen-Betrachtung für den ökologischen Teil ist nicht mög-
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lich. Andererseits wirken die Kosten, die aus der Eingriffs-
/Ausgleichsbilanzierung resultieren, direkt auf die Kosten-Nutzen-Betrachtung 
des Gesamtprojektes und können schlimmsten Falls die Rechtfertigung zur 
Durchführung einer Hochwasserschutzmaßnahme entziehen.  
Dass in vielen Fällen das HRB im Vergleich zum Linienbauwerk sowohl ökolo-
gisch als auch ökonomisch schon das geringere Übel darstellt, wird nicht be-
rücksichtigt.  
Es ist zwingend geboten, einen detaillierten Abwägungsprozess zwischen öko-
logischem Nutzen, Kosten-Nutzen und Restrisiko zu führen. Es kommt allein 
darauf an, dass Maßnahmeträger, Genehmigungsbehörde, Umweltverbände und 
sonst. Beteiligte einen gemeinsamen Weg finden – den Optimalen. 
2 Gefahren und Risiken  
2.1 bei der Planung 
nach DIN 19700-10:2004-07, Punkt 4.1 
„Planungen von Stauanlagen erfordern umfassende Kenntnisse und Erfahrun-
gen. Sie sind daher nur Ingenieuren zu übertragen, die nachweislich gleichartige 
Projekt selbstständig erarbeitet oder maßgebend daran mitgewirkt haben.“ 
 Forderung: Keine Auswahl des Planers ohne diesen Nachweis!  
− ausreichende Voruntersuchungen des Untergrundes 
− Festlegung der Konstruktion (z. B. homogener Erddamm oder Anordnung 
einer separaten Innendichtung mit beidseitiger Anschüttung 
− besonderer Augenmerk ist auf die Übergangsbereiche Stahlbetonbauwerk zu 
Erddamm/Untergrund zu richten (Abstimmung zwischen Konstruktion und 
Technologie) 
− Abdichtung in den Untergrund unter Berücksichtigung der Grundwasser-
ströme 
− Sickerwegsverlängerungen zwischen Massivbauwerk und Erddamm unter 
Beachtung der optimalen Verdichtungsmöglichkeiten bei homogenen Erd-
dämmen 
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− Auswahl der Baustoffe, Gestaltung von Oberflächen(-rauigkeiten) und Vor-
gaben für die Erdstoffe 
Eine fachgerechte Planung legt den Grundstein für die Gebrauchstauglichkeit 
und die Langlebigkeit einer Anlage. 
2.2 bei der Bauausführung 
nach VwV Stauanlagen des Freistaates Sachsen 
„Für die Bauausführung sind Bau- und Montagebetriebe auszuwählen, die über 
geeignete Sachkenntnis und Erfahrung bei der Realisierung solcher Bauwerke 
verfügen.“ 
 Vorlage entsprechender Referenzen mit Bestätigung des Auftraggebers 
Die fachlichen und technologischen Fähigkeiten eines Baubetriebes und dessen 
Ortskenntnisse sind die Voraussetzungen zur plangemäßen Umsetzung der 
Maßnahme. 
Insbesondere sollte beachtet werden:  
− plangemäße Umsetzung der Maßnahme unter Beachtung der äußeren Um-
stände (Witterung/Hochwassergefahr) 
− Nutzung optimaler Einbautechnologien 
− sorgfältiger Einbau der Erdstoffe und deren ordnungsgemäße Verdichtung 
(Wahl der Einbauhöhen der Erdstoffe und der Verdichtungsgeräte) 
− Permanente Überwachung der Einbaumaterialien 
2.3 bei der Bauüberwachung 
nach DIN 19700-10:2004-07, Punkt 12 
„Mit der Bauleitung und Bauüberwachung sind nur Ingenieure zu beauftragen, 
die die erforderliche Erfahrung, Sachkunde und Zuverlässigkeit für die ord-
nungsgemäße Durchführung der Maßnahme besitzen.“ 
Eine fachlich qualifizierte Bauleitung und Bauüberwachung gewährleistet dem 
Auftraggeber ein funktionierendes und langlebiges Bauwerk. Sie berücksichtigt 
die örtlichen Gegebenheiten und Umstände. 
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Die Auswahl des planenden und bauüberwachenden Ingenieurs sowie des 
Baubetriebes obliegt dem Auftraggeber! 
2.4 beim Betrieb der Anlage 
Unterhaltung, Betrieb und Überwachung erfordern wiederkehrende Aufwen-
dungen und detaillierte Fachkenntnisse des verantwortlichen Personals. In vielen 
Fällen sind gerade bei den auf kommunaler Ebene zugeordneten Anlagen weder 
geeignetes Personal noch die notwendigen finanziellen Mittel vorhanden. Die 
derzeitige Investitionstätigkeit hinsichtlich HRB an Gewässern I. und II. Ord-
nung bedingt notwendige Konsequenzen für die nachhaltige und dauerhafte Si-
cherstellung des Betriebes. 
Aus Technischer Sicht gilt der Grundsatz: Je feingliedriger und komplizierter 
der Aufbau umso größer das Risiko. Das Risiko potenziert sich nochmals, wenn 
für die Erreichung der Hochwasserschutzfunktion Verschlussorgane bewegt 
werden müssen (um z. B. den Ökodurchlass zu schließen). Besonders heikel 
sind Konstruktionen mit zu steuernden Hochwasserentlastungen. Diese sollten 
unbedingt vermieden werden! 
Bei Grünbecken ist bei der Konstruktion des Grundablasses besonderer Augen-
merk auf die Verklausungsproblematik zu legen. Die Bemessung der HWE soll-
te aus Sicherheitsgründen immer so erfolgen, dass der Grundablass geschlossen 
sein kann (auch bei ungesteuertem HRB).  
3 Beispiele aus dem Leben… 
3.1 Am Gewässer II. Ordnung das HRB Otzdorf 
Technische Daten: Gemeinde:  Niederstriegis 
 Gewässer:  Eulitzbach 
 Dammlänge:  145 m 
 Dammhöhe:  5,06 m über Talsohle 
 Stauvolumen bei Vollstau:  77.700 m³  
 Leistungsfähigkeit HWE bei HQ 500:  14,071 m³ / s 




Abbildung 1: Lageplan 
   
Abbildung 2: links: verstärkte Strudelbildung wasserseitig; rechts: Dammbruch 
3.2 Am Gewässer I. Ordnung das HRB Rennersdorf 
Technische Daten: Gemeinde:  Berthelsdorf 
 Gewässer:  Petersbach 
 Dammlänge:  300 m 
 Dammhöhe:  16,6 m über Talsohle 
 Stauvolumen bei Vollstau:  4,6 Mio. m³  
 Leistungsfähigkeit HWE bei HQ 10.000:  200m³ / s 
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Abbildung 3: links: Übersichtsplan; rechts: Ökodurchlass 
 
− 80 m langer Ökodurchlass 3,5 m x 3 m mit Trockenberme für Landgänger 
− Belichtung über Bedienturm 
− Im Hochwasserfall Absperrung des Ökodurchlasses über redundante Schütze 
Probleme: 
− Umsetzung der Ausführungsplanung durch den Planer im fachlichen Sinne; 
Termineinhaltung unzureichend 
− Mangelhafte Bauüberwachung 
− Im Probestau unvorhergesehene, nicht plankonforme Unterstömung des Ab-
sperrbauwerkes 
− Nach Planung ausgeschriebene und eingesetzte Regelorgane im Grundablass 
unbrauchbar 
− Im HW-Fall mechanisch zu schließender Ökodurchlass für den Betreiber der 
Anlage aufwendig und mit Risiken behaftet  
− Grundablass neigt konstruktiv bedingt zu starker Verklausung 
4 Resümee 
In der Folge der letzten Hochwasser in Sachsen wurden zahlreiche Planungen zu 
HRB begonnen, zur Genehmigung beantragt und z. T. auch schon baulich um-
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gesetzt. Die Größe der HRB ist dabei ebenso vielgestaltig, wie die Konstruktio-
nen der Absperrbauwerke und der ökologischen Durchlassbauwerke.  
Die Erfahrungen, die sowohl auf Seiten der Maßnahmeträger als auch auf Seiten 
der Genehmigungsbehörden in den letzten Jahren gemacht werden konnten, stel-
len die Planung und den Bau solcher wasserwirtschaftlichen Anlagen immer 
wieder ins Licht der Öffentlichkeit. Auch wenn sich v. a. in den letzten 15 Jah-
ren in der Gesetzgebung viele Neuerungen ergeben haben, Wissenschaft und 
Technik neue Baumaterialien und Bauweisen am Markt preisen, hat sich an den 
wesentlichen Grundlagen des Talsperrenbaus nichts geändert. Jedes Vorhaben 
ist als Einzelfall zu betrachten und von allen Beteiligten mit höchster Sorgfalt zu 
bearbeiten. Alle Beteiligten haben gegenüber den unterhalb dieser Anlagen le-
benden Menschen, gegenüber der Natur und auch gegenüber der Ökonomie die 
Verpflichtung, die optimale Lösung zu finden! 
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Die Landestalsperrenverwaltung Sachsen hat den Auftrag im Bereich der Stadt 
Dommitzsch den Schutz gegenüber Hochwasserereignissen aus der Elbe bis zu 
einem HQ100 zu realisieren. Einen wesentlichen Bestandteil stellt diesbezüglich 
die Errichtung eines Absperrbauwerkes im Dommitzscher Grenzbach dar. Die 
rechtlichen und planerischen Rahmenbedingungen definieren sich u.a. durch die 
Lage des Projektsgebietes innerhalb von zwei NATURA 2000-Gebieten (FFH 
und SPA), die voraussichtlich sehr kurzen Betriebsintervalle sowie den unbefrie-
digenden ökologischen Zustand des Grenzbaches im Sinne der Wasserrahmen-
richtlinie. Die Realisierung des Bauwerks darf dabei gemäß 
§ 27 Wasserhaushaltsgesetz weder den derzeitigen Zustand verschlechtern noch 
der Erreichbarkeit des guten ökologischen Zustands entgegenstehen. Im Hinblick 
auf die Genehmigungsfähigkeit gilt es deshalb, im Rahmen der baulichen Gestal-
tung bereits auf einer frühen Planungsebene (Vorplanung) eine erhebliche Beein-
trächtigung der Erhaltungsziele der betroffenen NATURA 2000-Gebiete soweit 
als möglich auszuschließen, die anlagenbedingten Auswirkungen zu reduzieren 
und die ökologische Durchgängigkeit im Sinne von § 34 WHG zu gewährleisten. 
Um die Beeinträchtigung des Längskontinuums des Grenzbaches durch das Bau-
werk zu reduzieren, wurde im Vorfeld ein umfangreicher Kriterienkatalog zu-
sammen-gestellt, der die Anforderungen sowohl der aquatisch als auch der semi-
aquatisch sowie der terrestrisch wandernden Arten berücksichtigt und die Anfor-
derungen an die bauliche Gestaltung definiert. Durch einen fortlaufenden iterati-
ven Optimierungsprozess zwischen ökologischer und technischer Planung ent-
stand in enger Abstimmung mit dem Auftraggeber ein Bauwerk mit 7 Feldern, das 
die ökologische Durchgängigkeit innerhalb der Grenzbachaue bis zu einem HQ100 
Ereignis gewährleistet. 
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1 Ausgangslage  
Infolge der Hochwasserkatastrophe im August 2002, von der ein großer Teil der 
Gewässer im Freistaat Sachsen betroffen war, wurde die Landestalsperrenver-
waltung (LTV) des Freistaates Sachsen beauftragt, für alle Gewässer I. Ordnung 
einzugsgebietsbezogene Konzepte zur Verbesserung des Hochwasserschutzes zu 
erstellen. Auf der Grundlage des Hochwasserschutzkonzeptes für die Elbe sowie 
einer daran anschließenden vertiefenden Untersuchungen zur Genehmigungsfä-
higkeit/Machbarkeit von Deichrückverlegungen, Poldern und Absperrbauwer-
ken (Polderstudie) plant die LTV im Rahmen der Gefahrenabwehr, die Siche-
rung der in der Stadt Dommitzsch betroffenen Gebiete gegenüber Hochwasser-
ereignissen aus der Elbe bis zu einem HQ100 zu realisieren. Die Errichtung eines 
Absperrbauwerkes dient dabei dem Hochwasserschutz für das überschwem-
mungsgefährdete städtische Gebiet. 
Das Absperrbauwerk im Grenzbach wird entsprechend der Vorzugsvariante aus 
der Polderstudie im Mündungsbereich des Dommitzscher Grenzbaches in die 
Elbe angeordnet. Das Absperrbauwerk wird nur dann geschlossen, wenn der 
Wasserspiegel der Elbe einem HQ5 entspricht bzw. weiter ansteigt.  
2 Rechtliche und planerische Rahmenbedingungen 
2.1 Projektgebiet 
Die hohe Sensibilität des projektrelevanten Einzugsgebietes und die daraus re-
sultierenden komplexen Anforderungen innerhalb des Genehmigungsver-
fahrens ergeben sich insbesondere durch seine Lage innerhalb der nachfolgend 
angeführten Schutzgebiete: 
− FFH-Gebiet: Dommitzscher Grenzbach (Landes-Nr. 193) 
− FFH-Gebiet: Elbtal zwischen Mühlberg und Greudnitz (Landes-Nr. 64E) 
− Vogelschutzgebiet: Elbaue und Teichgebiete bei Torgau (Landes-Nr. 25) 
− Landschaftsschutzgebiet „Elbaue Torgau“ 
2.2 NATURA 2000 
Das Dommitzscher Grenzbachgebiet weist im Verhältnis zu allen anderen säch-
sischen FFH-Gebieten die größte Flächensumme des prioritären Lebensraum-
typs „Erlen-Eschen- und Weichholzauenwälder“ (91E0*) auf (LDL, 2011a). Des 
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Weiteren sind als Erhaltungsziele für das FFH-Gebiet vor allem „Fließgewässer 
mit Unterwasservegetation“ (3260) und „Hartholzauenwälder“ (91F0*) inklusi-
ve ihres charakteristischen Artenspektrums projektrelevant. Als unmittelbar 
aquatisch gebundene Erhaltungsziele sind Bachneunauge, Rapfen sowie 
Schlammpeitzger zu berücksichtigen. Für den Biber stellt der Dommitzscher 
Grenzbach eine wichtige Verbindungsachse zwischen den Vorkommen an der 
Elbe und in der Dübener Heide bis hin zu den Lebensräumen an der Mulde dar, 
der Fischotter nutzt das Gebiet ebenfalls als Migrationskorridor (LDL, 2011a). 
Da die räumliche und funktionale Kohärenz des NATURA 2000-
Schutzgebietsystems erhalten werden muss und Flussauen als linearen Verbund-
elementen eine hohe Bedeutung zukommt, ist es erforderlich bei der baulichen 
Gestaltung des Absperrbauwerks die longitudinale Durchgängigkeit der Grenz-
bachaue bestmöglich zu gewährleisten. 
2.3 Wasserrahmenrichtlinie/Vorbelastungen 
Die ökologische Funktionsfähigkeit eines Gewässers definiert sich aus der Fä-
higkeit zur Aufrechterhaltung des komplexen Wirkungsgefüges zwischen den 
aquatischen und den terrestrischen Lebensräumen sowie deren Übergangszonen 
(Ökotone) und ihrer organismischen Besiedlung entsprechend der natürlichen 
Ausprägung des jeweiligen Gewässertyps (Leitbild nach LAWA, vgl. 
Pottgiesser&Sommerhäuser, 2008). 
Tabelle 1 Charakterisierung Dommitzscher Grenzbach (DESN_53792-2) 
LAWA Typ Fischregion Fischzönotische Grundausstattung
Sandgeprägter Tief-
landbach (Typ 14) Barbenregion Gründling-Rotaugen-Gewässer I 
Ein wesentliches Merkmal des guten ökologischen Zustands besteht darin, dass 
die natürlichen am und im Gewässersystem vorkommenden Tier- und Pflanzen-
arten autochthone, selbst reproduzierende Bestände ausbilden können. Ziel der 
Planung ist es daher, die langfristige Bestandssicherung bzw. Entwicklung der 
gewässertypischen Fauna und Flora zu gewährleisten. Durch die beidseitige 
Eindeichung der Grenzbachaue besteht jedoch eine anthropogene Vorbelastung 
des Gewässers und seiner Uferbereiche, die sich auch in der Bewertung der bio-
logischen Qualitätsparameter widerspiegelt. 
Bei dem derzeitigen Zustand des Gewässers ist davon auszugehen, dass sowohl 
die Regulation (Fähigkeit zur Erhaltung der natürlichen Ausprägung) als auch 
die Resilienz (Fähigkeit, nach Überwindung vorübergehender Störungen die 
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charakteristische Ausprägung wieder zu erreichen) und die Resistenz (Wider-
stand eines Ökosystems gegenüber störenden Einflüssen) reduziert sind.  
Tabelle 2 Bewertung der biologischen Qualitätskomponenten (QK) und die resultieren-
de ökologische Zustandsklasse (ÖZK) 
QK Makrophyten/ 
Phytobenthos QK Makrozoobenthos QK Fische ÖZK 
4 (unbefriedigend) 4 (unbefriedigend) 3 (mäßig) 4 (unbefriedigend) 
Durch § 27 WHG wird neben einem „Verbesserungsgebot“ (Erreichen des guten 
ökologischen Zustands), auch ein „Verschlechterungsverbot“ (Vermeiden eines 
Klassensprungs) definiert, während § 34 WHG den Vorhabensträger zur Ge-
währleistung der ökologischen Durchgängigkeit verpflichtet. Daraus ergeben 
sich für wasserrechtliche Zulassungsverfahren zukünftig besondere Anforderun-
gen. Es muss insbesondere auch sichergestellt werden, dass Projekte oder Vor-
haben der Erreichbarkeit des guten ökologischen Zustands nicht entgegenstehen 
oder die Zielerreichung erschweren bzw. verzögern. 
3 Ökologische Anforderungen 
Im Hinblick auf die komplexen genehmigungsrechtlichen Anforderungen an das 
Vorhaben (vgl. LDL, 2011b) wurde nach einer umfassenden Analyse des vor-
handenen Konfliktpotentials und möglicher Vorhabensalternativen (Substituti-
on) ein Kriterienkatalog zusammengestellt, durch den die ökologischen Aspekte 
bei der weiteren technischen Gestaltung des Bauwerks in die Planung integriert 
werden sollen. Das Absperrbauwerk wird statistisch gesehen 20 x in 100 Jahren 
geschlossen und weist dann nur eine kurze Betriebsdauer (Ø 8 Tage) auf. Wäh-
rend der restlichen Zeit bleibt das Absperrbauwerk geöffnet. Deshalb ist es not-
wendig, die anlagebedingten Beeinträchtigungen auf die Umwelt so gering wie 
möglich zu halten. 
Da es sich bei Fließgewässersystemen grundsätzlich um 4-dimensionale Syste-
me handelt, kommt der räumlich-zeitlichen Dynamik des Abflussgeschehens 
und den wiederkehrenden Störungsereignissen eine Bedeutung als Schlüsselpa-
rameter für die Entwicklung flusstypspezifischer Ausprägungen zu. Die funktio-
nalen und strukturellen Elemente werden u. a. durch Sukzession und das Vor-
handensein von Ökotonen bestimmt. Es wird zwischen longitudinaler, lateraler 
und vertikaler (Interstitial-Grundwasser/ Luftraum-Kompensationsflug) Kon-
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nektivität unterschieden, die darüber hinaus auch alle von einer zeitlichen Kom-
ponente geprägt werden (Jungwirth et al., 2003). 
In der nachfolgenden Tabelle werden Kriterien angeführt, die einerseits dazu 
beitragen, dass die ökologische Durchgängigkeit gewährleistet werden kann und 
dass andererseits anlagebedingte Auswirkungen reduziert werden sowie die zu-
künftige Entwicklung des Gewässers nicht beeinträchtigt wird. 
Tabelle 3 Kriterienkatalog der ökologischen Anforderungen für die (semi-)aquatischen 
und terrestrischen Faunenelemente (verändert/ergänzt nach LUBW, 2006; 
Siebel et al., 2006) 









− Anforderungen der potentiellen Fischfauna 
beachten 
− Breite des Gewässerbetts so wählen, dass 





− Dimensionierung des Gewässerbetts so 
wählen, dass Vm=0,5 - 0,8 m/s bei MQ nicht 
überschritten wird 





− kein Absturz im Dammbauwerk  
− Steuerpegel ebenfalls ohne Absturz 
Eng-
stellen 
− Breite ≥ 0,4 m 
− Vmax ≤ 1,5 m/s (vgl. Adam & Lehmann, 
2011) 
Struktur Licht für 
Pflanzen 
− offene oder teiloffene Bauweise 
− möglichst natürliche Lichtverhältnisse 




− lange Gewässerabschnitte ohne Nahrungs-
grundlage für Weidegänger = 
Barrierewirkung 
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− gewässertypisches Sohlsubstrat 
− Sedimentation durch raue Oberfläche 
− sofern Kolksee (Tosbecken) erforderlich, 
Durchgängigkeit beachten (z. B. Streifen 
mit gewässertypischem Sohlsubstrat) 
− bzgl. Rauhigkeit sind neuere Erkenntnisse 
aus der Ethohydraulik einzubeziehen (vgl. 

















− siehe „Fische“ 
− in Abhängigkeit vom Gewässertyp hypo-
rheisches Interstitial beachten 






− raue Sohlsubstratoberfläche bietet Strö-
mungsschatten 
− Aufstau (Senke für Drift) vermeiden  
− siehe „Fische“  
Struktur Licht für 
Pflanzen 
− siehe „Fische“ 


























− Uferbermen innerhalb des Bauwerkes beid-
seitig anlegen (unterschiedliche Abflüsse 
berücksichtigen) 
− bei offener Bauweise möglichst großen 
Durchlass in der Absperrwand im Bereich 
der Uferbermen vorsehen 
− naturnahe Gestaltung der Wasserwechselzo-
ne entsprechend den Referenzabschnitten 
Struktur Vegeta-
tion 
− typische Ufervegetation soweit wie möglich 
an das Bauwerk und auf den Uferbermen 
durch das Bauwerk führen 
Unter-
grund 
Boden − naturnaher, auen-/gewässertypischer Unter-
grund entsprechend Referenzstrecke (keine 











− große Landtiere überwinden oder umgehen 
auch andere Infrastrukturelemente in der 
Landschaft (keine speziellen Maßnahmen) 
− Erfahrung aus Grünbrücken berücksichtigen 
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 Parameter Indikator Vorgaben und technische Möglichkeiten 
Unter-
grund 
Boden − naturnaher, auen-/gewässertypischer Unter-
grund entsprechend Referenzstrecke (keine 


























− Unterbrechung des Gewässerbandes so kurz 
wie möglich halten 
− bei offener Bauweise möglichst großer 
Durchlass in der Absperrwand im Bereich 
der Uferbermen vorsehen (min. 1,5 x 1,0 m) 
Struktur Ufervege-
tation 
− gewässerbegleitende Vegetation möglichst 
an das Bauwerk führen (Verbesserung des 
Kompensationsflugs von Insekten) 


















− Hinterland mit geeigneten Ausweichbioto-
pen für Betriebszeit des Absperrbauwerks 
− seitliche Auswanderung/Flucht bei Betrieb 
des Retentionsraums ohne Barrieren (Ge-
fährdung bspw. durch Infrastruktur)  
− gegebenenfalls Biberrettungshügel vorsehen
Neben den aufgeführten Anforderungen für die Fauna sind auch die Hydromor-
phologie und das Landschaftsbild im Rahmen des wasserrechtlichen Genehmi-
gungsverfahrens von Relevanz. 
Tabelle 4 Kriterienkatalog für Hydromorphologie und Landschaftsbild 















− Transport aller relevanten Kornfraktionen 
auch bei erhöhten Abflüssen möglich, da-




− Ufersicherung soweit wie möglich vermei-
den ansonsten gewässertypische Materialen 
verwenden (ingenieurbiologische Bauwei-
sen) 






− gewässerbegleitende Uferstreifen sowie 
Entwicklung einer Sekundäraue werden 
durch das Bauwerk nicht verhindert  
− Gewässerverlauf kann innerhalb des Durch-
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 Landschafts- bild 
Landschafts-
elemente 
− auentypische Landschaftselemente (Hoch-
staudenflur, Gehölze) bis an das Bauwerk 
führen 
− Bepflanzen der Dammböschungen mit 
flachwurzelnden Gehölzen (außerhalb der 
statisch wirksamen Bereiche) 
Böschungen − möglichst geringe Neigung (≥ 1 : 4) 
− ggf. luvseitige Vorschüttungen vorsehen 
Die Kriterien wurden im Rahmen eines iterativen Planungsprozesses und in en-
ger Zusammenarbeit zwischen den Fachbereichen Gewässerökologie und Was-
serbau in die Vorplanung integriert. Ziel war es dabei, die anlagebedingten 
Auswirkungen zu reduzieren und die ökologische Durchgängigkeit in ihrem 
komplexen Gesamtgefüge zu gewährleisten. 
4 Gestaltung des Bauwerkes durch Ökologie und Technik 
Der Bau eines Absperrbauwerkes stellt einen Eingriff in die Grenzbachaue dar. 
Das daraus resultierende Konfliktpotential in Bezug auf die Umwelt soll durch 
eine technische Lösung verringert werden, die die ökologischen Randbedingun-
gen ausreichend berücksichtigt. Die derzeitige Vorzugsvariante sieht ein Ab-
sperrbauwerk vor, bei gleichzeitiger Nutzung des im unmittelbaren Einzugsbe-
reich vorhandenen Retentionsvolumens. Das im Betriebsfall anstehende Wasser 
aus dem Grenzbach wird solange zurückgehalten, bis der Wasserspiegel der El-
be wieder dem HQ5 oder kleiner entspricht. 
Die Konstruktion mit sieben Wehrfeldern (Einfachschütze) gewährleistet die 
ökologische Durchgängigkeit und schränkt dabei die lokalen hydraulischen und 
ökologischen Bedingungen innerhalb des Gewässers und seiner Aue nur gering-
fügig ein. Dadurch wird gewährleistet, dass Abflussereignisse im Grenzbach bis 
zu einem HQ100 innerhalb des Gewässerbettes und der angrenzenden Flächen 
ohne aufstauende Wirkung abgeführt werden können und die natürliche Dyna-
mik erhalten bleibt. Gleichzeitig wird dadurch auch sichergestellt, dass das an-
gestaute Wasser im Retentionsraum nach dem Öffnen der Verschlüsse so schnell 
wie möglich abfließen kann und der Zeitraum, in dem der Grenzbach gestaut 
wird, wird ebenso wie die damit verbundenen möglichen negativen Auswirkun-
gen, reduziert. 
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Abbildung 1: 3D-Modell des Absperrbauwerks 
Da Veränderungen (Einengung, Aufweitung) am unmittelbaren Gewässerbett 
nicht vorgenommen werden müssen, wird das natürliche Erscheinungsbild des 
Gewässers innerhalb des Absperrbauwerkes nicht verändert. Der Bau eines Tos-
beckens oder massive Uferbefestigungen durch Wasserbausteinschüttungen in-
folge von erhöhten hydraulischen Belastungen sind nicht erforderlich. Aufgrund 
der festgesetzten Breite einer Öffnung können Verklausungen weitestgehend 
vermieden werden.  
Die Flügelmauern werden nur soweit wie statisch unbedingt erforderlich als Be-
tonwände ausgeführt. Geringe Böschungsneigungen (1: 4) führen zu einer ge-
ringeren Barrierewirkung für Landtiere (Flucht- und Ausweichbewegungen). 
Die Anlage von flach geneigten Dämmen erleichtert das Überqueren für viele 
Arten der freien Landschaft und wirkt sich positiv auf die Einbindung des Bau-
werks in die Landschaft aus. Zur Verbesserung des regionalen Biotopverbundes 
ist eine Bepflanzung des Dammes mit geeigneten, flachwurzelnden Sträuchern 
vorgesehen (außerhalb des statisch wirksamen Bereichs). Die stromauf des 
Bauwerkes vorhandene Weichholzaue (LRT 91E0*) kann im Zuge der weiteren 
Gewässerentwicklung bis an das Absperrbauwerk herangeführt werden. Die ge-
wässertypische Ufervegetation (insbesondere Hochstaudenfluren) kann dabei 
sogar durch das Bauwerk geführt werden. Aufgrund der gewählten Bauweise 
verhindert oder erschwert das Vorhaben nicht die Zielerreichung im Sinne der 
WRRL (guter ökologischer Zustand) und reduziert den anlagebedingten Wir-
kungskomplex nachhaltig. 
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Geotextile Filter- und Dichtungsschichten im Wasserbau haben eine lange Tradi-
tion. Mit Blick auf erfolgreich ausgeführte und seit über 30 Jahren messtechnisch 
überwachte Maßnahmen anspruchsvoller Stauanlagen sind die Vorteile von erosi-
onsfesten Filter- und Dichtungsschichten aus Geokunststoffen dokumentiert. Die 
Erosionssicherheit geotextiler Filter-, Drän- und Dichtschichten ist besonders her-
vorzuheben und ein wesentliches, positives Unterscheidungsmerkmal zu klassi-
schen mineralischen Funktionsschichten. Am Beispiel des 80 m hohen Dammes 
der Trinkwassertalsperre Frauenau in Bayern kann die Langzeiterfahrung von 
multifunktional eingesetzten geotextilen Filtern beschrieben werden. Weiterhin 
gibt der Beitrag Hinweise zum Einsatz von hochleistungsfähigen Dichtungssys-
temen aus Kunststoffdichtungsbahnen, geosynthetischen Tondichtungsbahnen für 
Dämme, Deiche, Pumpspeicherbecken und Triebwasserkanäle. 
Stichworte: Staudamm, geotextiler Filter, Bentonitmatte,  
Kunststoffdichtungsbahn 
1 Einleitung 
Für Geokunststoffe stehen heute je nach Anwendungsbereich eine Vielzahl von 
Regelwerken und Normen zur Verfügung, die eine sichere Bemessung und Aus-
führung von Filter- und Dichtungssystemen für Stauanlagen erlauben. Dennoch 
sind es oftmals die bereits in Vergessenheit geratenen Entwicklungen und Über-
legungen bei der Konzeption von Stauanlagen mit Geokunststoffen, die die er-
staunliche Leistungsfähigkeit der bereits vor über 30 Jahren eingesetzten Mate-
rialien verdeutlichen.  
Sowohl bei Dichtungen als auch bei Filter- und Dränschichten stehen mit Geo-
kunststofflösungen erosionsstabile Systeme zur Verfügung, womit die innere 
und damit strukturelle Sicherheit dieser Funktionsschichten nachweislich unbe-
grenzt hoch ist, was bei mineralischen Schichten mit losem Korn-an-Korn-
Gefüge unter hydraulischer Beanspruchung nur begrenzt gegeben ist.  
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Die Anwendung von geotextilen Filtern im Verkehrswasserbau geht auf eine 
mittlerweile über 40-jährige Einsatzzeit zurück. Bis heute sind die mit dicken 
Filtervliesstoffen hergestellten ca. 200 km Deckwerke entlang des Mittellandka-
nals nahezu unterhaltungsfrei.  
Der gleiche Anwendungszeitraum kann für polymere Dichtungsbahnen genannt 
werden. In Sänger & Fabian (2001) werden die Erstanwendungen von polyme-
ren Dichtungsbahnen als wasserseitige Dammdichtungen am Beispiel der Tal-
sperre Hopfgarten bei Weimar, ausgeführt in 1976 vorgestellt. Weitere Beispiele 
sind die Talsperren Wallroda und die Speicher Altenberg sowie Schadebach. 
Erfolgreiche Erstanwendungen im Wasserbau von vernadelten, vollflächig 
schubkraftübertragenden geosynthetischen Tondichtungsbahnen wurden 1989 
bei der Sanierung des Lechkanals dokumentiert (Heerten et al, 2010).  
2 Erfahrungen mit geotextilen Filter und Dichtungsschichten  
2.1 Sanierung Oberbecken PSW Reisach-Rabenleite 
Nachdem der Hochspeicher Rabenleite, Oberbecken des Pumpspeicherkraft-
werks Reisach-Rabenleite, nach fast 40-jähriger Betriebszeit erhebliche Wasser-
verluste bis zu 37 l/s aufwies (Rau & Dressler, 1994) wurde Anfang der 1990er 
Jahre vor dem Hintergrund einer erfolgreichen Ausführung am Lechkanal ein 
Konzept für eine Totalsanierung mit kontrollierbarer Asphaltdichtung von ca. 
120.000 m² erarbeitet und ausgeführt. Zwischen Sekundärdichtung aus 
vernadelten geosynthetischen Tondichtungsbahnen und Primärdichtung (As-
phaltbeton) wurde eine 20 cm dicke mineralische Dränschicht aus gebrochenem 
Betonmaterial der Altdichtung in der gesamten Beckensohle angeordnet und un-
terhalb der Sohle über Dränleitungen am neuen Kontrollgang angeschlossen. 
Über das Kontrollsystem mit Dränschicht auf Bentonitmatte wird anfallendes 
Sickerwasser gemessen und die Daten des Hochspeichers vom zentralen Leit-
stand im Kraftwerk im Rahmen der normalen Betriebssteuerung der Gesamtan-
lage überwacht und kontrolliert. Zur kontrollierten Messung des Sickerwassers 
der Asphaltdichtung (Primärdichtung) wurde die Beckensohle in 14 dachförmig 
profilierte Kontrollfelder unterteilt.  
Die auf der Bentofix®-Bentonitmatte eingebaute 20 cm dicke mineralische 
Dränschicht aus gebrochenem Betonmaterial der Altdichtung weist Durchlässig-
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keitsbeiwerte von k = 10-4 bis 10-5 m/s auf und liefert zusammen mit dem Bo-
denauflager die Initialfeuchtigkeit für das Quellen der Bentonitmatte. Abb. 1 
zeigt den Grundriss des in Kontrollfelder aufgeteilten Beckens und den Aufbau 
des kontrollierbaren Doppeldichtungssystems mit Asphaltdichtung und Primär-
dichtung und der Bentonitmatte als Kontrolldichtung (Abb. 2).  
Zwei erfolgreiche Bewährungsproben für das ausgeführte Kontrollsystem sind 
in Heerten (2009) dokumentiert: Anfänglich wurden Sickerwasserraten von ca. 
2 l/s gemessen, die sich durch Kolmation von Asphaltporen auf ca. 1 l/s redu-
zierten. Im Jahr 2000 wurden zunehmende Sickerwassermengen am Einlauf-
trichter registriert und der Bauwerksanschluss Asphalt / Beton kann koordiniert 
mit anderen Arbeiten bei Beckenstillstand saniert werden. Über Nachweis des 
damaligen Eigentümers E.ON Wasserkraft GmbH sind anschließend sehr nied-
rige Sickerwassermengen dokumentiert (Abb. 3). 
 
Abbildung 1: Kontrollfelder und Dränleitungen für die kontrollierbare Sohldichtung  
 
Abbildung 2: Ausführung mit Bentonitmatte, Dränschicht und Asphaltbetondichtung  




Abbildung 3: Sickerwassermengen im Hochspeicher Rabenleite, aus: Heerten (2009)  
2.2 Staudamm der Trinkwassertalsperre Frauenau 
Der in den Jahren 1976 bis 1981 errichtete und ca. 84 m hohe Staudamm 
Frauenau ist als Steinschüttdamm mit zentralem Dichtungskern gestaltet. In der 
Kernmitte ist eine Tonbetonwand in Trockenschlitzwandbauweise hergestellt 
worden, die auf dem Kontroll- und Injektionsgang gründet. Die Tonbetondicht-
wand stellt eine Vergütungszone der Lehmkerndichtung dar. Der Querschnitt 
des Staudamms ist in Abb. 4 dargestellt. 
 
Abbildung 4: Trinkwassertalsperre Frauenau - Querschnitt des Dammes  
Die Herstellung der 60 cm breiten Tonbetondichtwand mit einem an der Luftsei-
te angeordnetem dicken vernadelten Filtervliesstoff (Terrafix 1002 NS mit ei-
nem Flächengewicht von 1100 g/m2, Dicke d = 9 mm) erfolgte trocken bei 
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standsicheren Aushubtiefen unter Berücksichtigung der Boden-Zement-
Suspension (Abb. 5, links).  
Die ausgehärtete Tonbetondichtwand musste möglichen Verformungen der be-
nachbarten Dammkernzonen ohne Rissbildung folgen können. Zur Sicherheit 
bei Rissbildungen und zur Vergleichmäßigung von Vertikalverschiebungen 
wurde der geotextile Filter dreischichtig aus porenmäßig abgestuftem 
vernadeltem Vliesstoff entwickelt. So wurde eine grobporige Wasserableitebene 
innerhalb des Vliesstoffes und beidseitigem Filterporensystem konzipiert. Die 
Vermeidung eines Feinkornaustrags aus dem Dammkern durch eventuelle Risse 
im Tonbeton und damit das wirksame Bodenrückhaltevermögen des Vliesstoffes 
im verformten Zustand wurde in projektbezogenen Laboruntersuchungen unter-
sucht und dem Vliesstoff ergänzend die Selbstheilungsfunktion bei Rissbildun-
gen zugewiesen (Abb. 5, rechts). 
    
Abbildung 5: Herstellung der Tonbetondichtwand mit dickem vernadeltem Filtervliesstoff 
(links) und verformter Vliesstoff bei projektspezifischen Untersuchungen 
zum Verformung- und Bodenrückhaltevermögen (rechts) 
 
Abbildung 6: Trinkwassertalsperre Frauenau - Querschnitt des Dammes 
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Zur Überwachung des statischen und hydraulischen Verhaltens wurde der Stau-
damm der Trinkwassertalsperre Frauenau damals mit umfangreicher Messtech-
nik ausgerüstet (Setzungspegel, Porenwasser- und Erddruckgeber, Sickerwas-
serpegel und -mengenerfassung). Eine Schlüsselfunktion übernimmt dabei der 
Filtervliesstoff aufgrund des Wasserableitvermögens innerhalb der Ebene, so 
dass eine Art senkrechter Kontrolldrän konzipiert wurde. Der geotextile Filter-
vliesstoff wurde im Kontrollgang an das Porenwassermesssystem angeschlossen 
und damit ein wirksames Monitoring-Instrument geschaffen (Abb. 6). In Damm-
längsrichtung wurden 9 Messabschnitte in Schottkonstruktion unter Einsatz ei-
ner Noppen-Dichtungsbahn zur Erfassung von Wasserständen innerhalb des 
Dammes eingerichtet. Durch den wasserableitenden Vliesstoff waren erstmals 
großflächige Messungen des inneren Dichtungselements möglich. Ausführliche 
Informationen zum Messprogramm und den Ergebnissen werden in List (1987) 
gegeben.  
Das Geotextil an der luftseitigen Grenzschicht der Tonbetondichtwand erfüllt im 
überwachten Zustand seit mehreren Jahrzehnten verschiedene Funktionen: 
− Selbstheilendes Sicherungselement gegen Erosions- und 
Suffossionserscheinungen, 
− Bodenrückhalt zur Vermeidung von Feinkornaustrag zur Luftseite hin bei 
nicht auszuschließenden Rissbildungen infolge Verformungszuständen im 
Dammkern bei Einstau der Talsperre mit dadurch auftretenden Horizontal-
verschiebungen und Setzungen der Dammkrone, 
− Instrument zur flächigen Messung und Überwachung der Sickerwasserver-
hältnisse im Damm durch Wasserableitvermögen innerhalb der Ebene des 
dreischichtigen Vliesstoffes im komprimierten Zustand. 
Gemäß Abb. 4 wurde der Vliesstoff ebenfalls zur Grenzschichtstabilisierung 
zwischen Lockergestein (Dammauflager) und verwittertem Gneis (Untergrund) 
angeordnet.  
In Abb. 7 sind Jahresniederschlags- und mittlere Sickerwasserwerte von 1989 
bis 2010 für den Staudamm der Trinkwassertalsperre Frauenau aufgetragen. Die 
Sickerwasserwerte laufen parallel zu den Niederschlagswerten. Die Sickerwas-
sermengen variieren zwischen 0,3 und 0,68 l/s im Jahresmittel, wodurch eine 
hervorragende Leistungsfähigkeit der 20.000 m2 großen eingestauten Kerndich-
tungszone über den 30-jährigen Messzeitraum abgeleitet werden kann. 
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Abbildung 7: Langzeitmessungen von Niederschlag (Jahressummen) und Sickerwasser 
(Jahresmittelwerte) im Staudamm der Trinkwassertalsperre Frauenau  
2.3 Instandsetzung Mittlerer Isarkanal, Haltung 2 
Im Sommer 2009 wurde die vorhandene Kanalauskleidung in den Dammberei-
chen des Mittleren Isarkanals in der Haltung 2 (Q = 125 m3/s, v = 1,3 m/s) zwi-
schen dem Kraftwerk Finsing bis zum KW Aufkirchen nördlich von München 
auf einer Länge von ca. 5 km mit PEHD-Dichtungsbahnen (KDB) saniert.  
In der vorhandenen Erdstoffsohle wurde eine neue Kanalauskleidung aus Beton 
in einer Schichtstärke von 20 cm eingebaut (100.000 m2). Auf der ca. 140.000 
m2 großen Altbetonauskleidung im Böschungsbereich wurden die beidseitig 
glatten KDB lose verlegt, vollflächig verschweißt und linienartig an der Krone 
mit Befestigungsmitteln und im Sohlbereich mit einer 4 m breiten, mit Anker-
noppen versehenen PEHD-Betonverbundbahn unter dem Sohlbeton verankert. 
Die KDB ist permanent freiliegend, d.h. ohne Deckschicht, angeordnet. Heraus-
forderungen ergaben sich dadurch, dass in Abschnitten nur eine Teilabsenkung 
des Wasserspiegels möglich war, so dass spezielle Einbaukonzepte zu entwi-
ckeln waren (Abb. 8). Der Sohlbeton wurde mit einem für den Unterwasserein-
bau umgerüsteten Fertiger im Nachlauf der Verlegung der Kunststoffdichtungs-
bahnen an Böschung / Sohle hergestellt.  
Nähere Hinweise zum beschriebenen neuartigen Sanierungskonzept sind in 
Straßer & Rehm (2010) gegeben.  


















Abbildung 8: Ausführung der neuen KDB-Kanalauskleidung in Trockenbauweise und bei 
Teileinstau hinter dem Trenndamm.  
3 Schlussfolgerung 
Seit über 35 Jahren beweisen geotextile Filter- und Dichtungsschichten ihre 
Funktionstüchtigkeit in Stauanlagen. Bei richtiger Auswahl und Bemessung 
können erosionsfeste Filter- und Dichtungssysteme entworfen werden, die 
nachweislich zur Erhöhung der Funktionstüchtigkeit und -sicherheit der Bau-
werke beitragen. Obwohl die Entwicklung der Geokunststoffe ihren Ursprung 
im Wasserbau findet, erfolgte der Anwendungsdurchbruch vor allem im Um-
weltschutz zum Schutz des Grundwassers gegen Schadstoffe. Geokunststoffe 
haben in diesem Bereich die Regelbauweisen mit mineralischen Baustoffen er-
setzt und sind vom Gesetzgeber als Dichtungssysteme vorgeschrieben.  
Für die Auswahl von geotextilen Filter- und Dichtungsschichten bei Stauanlagen 
sind die nachfolgend genannten Entwurfsgrundsätze für eine sichere Anwen-
dung zu empfehlen. 
Besondere Anforderungen an Bentonitmatten bei hohen und im Betrieb von z.B. 
Pumpspeicheranlagen variierenden hydraulischen Gradienten erfordert die Be-
achtung materialtechnischer Leistungsmerkmale. Ausgerüstet mit einer Vlies-
stoff-Gewebe-Kombination als Trägergeotextil, hoch quellfähigem 
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Natriumbentonitpulver und robuste Vliesstoffe als Deckgeotextilien ist die Ero-
sionsstabilität des Bentonits nach Rowe & Orsini (2003) auch bei hydraulischen 
Gradienten von i = 7000 und hoch durchlässigem Auflager nachgewiesen. Er-
gänzend sollte die Verbundfestigkeit der Komponenten untereinander mit min-
destens 100 N/10 cm betragen, damit langfristig eine hohe Dichtwirksamkeit 
durch die Aktivierung des Quellgegendrucks aus dem Verbund heraus aktiviert 
werden kann. Eine vollflächige Vernadelung der Bentonitmatte unterstützt den 
vor genannten Aspekt zusätzlich. Bei Verwendung von Natriumbentonitpulver 
werden Selbstheilungskräfte aktiviert, so dass sich ggf. vorhandene Trockenrisse 
bei geringem Wasserdargebot in der Bentonitschicht von selbst wieder schlie-
ßen. Ergänzende Prüfungen zur Erosionsstabilität unter hydraulisch turbulenten 
Randbedingungen nach Richtlinie RPW (2009) der Bundesanstalt für Wasserbau 
(BAW) sowie die höchste Geotextilrobustheitsklasse (GRK 5) ergänzen das An-
forderungsprofil, das an Bentonitmatten für Pumpspeicherwerke, Dämme, Dei-
che, Hochwasserrückhaltedämmen und Kanälen gestellt werden sollte. Gegen-
über erdbautechnisch herzustellen mineralischen Dichtungen stehen dann mit 
Bentonitmatten überlegende Eigenschaften für Stauanlagen zur Verfügung. 
Für wasserbauliche Anwendungen sollten die Regelwerke der Bundesanstalt für 
Wasserbau (BAW) und die Vorgaben für geotextile Filter grundsätzlich als 
Mindeststandard wahrgenommen werden (TLG, 2008). Bei besonderen Anforde-
rungen wird empfohlen, die TLG-Vorgaben um die Bemessung der Vliesstoff-
porensysteme entsprechend Heerten (2011) zu ergänzen.  
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Alternative Baustoffe im Deichbau  




Seit Jahren ist der steigende wirtschaftliche Aufwand zur Beschaffung von geeig-
netem und hochwertigem Boden-, insbesondere von Dichtungsmaterial, spürbar. 
Lösungen für die nächsten Jahre liefern unterschiedliche Maßnahmen der Boden-
verbesserung. Diese modernen Baustoffe und Verfahren müssen für den Einsatz 
ausreichend geprüft und nachgewiesen werden, was an realen Deichabschnitten 
nicht möglich ist. Deshalb können die  Untersuchungen nur unter echten Umge-
bungs- und Einbaubedingungen stattfinden und sollten auch Langzeitbewertungen 
einschließen. Seit Jahren werden deshalb an der HTWK Leipzig alternative Mate-
rialien und Verfahren wie Flüssigböden und deren Eignung für den Deichbau un-
tersucht. Insbesondere soll eine Vergleichbarkeit zwischen klassischen Tondich-
tungen und diesen Alternativstoffen hergestellt werden. Im Rahmen einer laufen-
den BMBF-Förderung wurde  deshalb 2011 ein  Versuchsdeich im Maßstab 1:1 
errichtet. Dabei wurden unterschiedliche geometrische und materialspezifische 
Varianten in normgerechten Querschnitten abgebildet und mit einem umfangrei-
chen Messnetz ausgestattet, dessen Daten auch online abgefragt werden können. 
Stichworte: alternative Deichbaustoffe, Versuchsdeich HTWK, Flüssigboden 
1 Einleitung 
An moderne Deichbaustoffe werden diverse bautechnische und umweltrelevante 
Anforderungen gestellt. Seit den Sanierungsvorhaben der Länder in den letzten 
Jahren und dem damit verbundenen Verbrauch an hochwertigem mineralischem 
Dichtungsmaterial muss bemerkt werden, dass eine zunehmende Verknappung 
dieser Ressource zu Ausführungsproblemen in den nächsten Jahren führen wird. 
Deshalb müssen bereits heute alternative Dichtungsbaustoffe und Einbautechno-
logien entwickelt und nachgewiesen werden. 
Die Beurteilung neuer, alternativer Materialien ist nur unter realen Bedingungen 
möglich und muss eine Vergleichbarkeit zu bisherigen klassischen Dichtungen 
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berücksichtigen. Oft ist jedoch der direkte Vergleich einzelner Materialeigen-
schaften nicht möglich. Dafür müssen neue Methoden der Prüfung und Beurtei-
lung entwickelt und getestet werden. 
2 Flüssigboden als alternativer Dichtungsbaustoff 
Die Erfahrungen der letzten Jahre zeigen, dass sich im Rahmen von Sanierungs-
vorhaben viele vorliegende Böden durch unterschiedliche technologische Ver-
fahren aufbereiten und verbessern lassen. Eine neue, wirtschaftliche  Methode 
der Nutzung dieser Altböden zu Abdichtungszwecken könnte das Flüssigboden-
verfahren liefern.  
Flüssigböden werden seit mehreren Jahren an der HTWK Leipzig erforscht. Bei 
deren Herstellung werden speziell aufbereitete Böden unter Zugabe von Wasser 
und quellfähigem Montmorillonit verflüssigt (Abbildung 1). Durch die Beimi-
schung verschiedener Bindemittel und weiterer Zusätze können die späteren 
Endeigenschaften des Gemisches wie Festigkeiten, Konsistenz, 
Abbindezeitraum, Wasser- und Gasdurchlässigkeit, Elastizität u.v.a. zielgenau 
gesteuert werden. Der große Vorteil dieses Baustoffes liegt v.a. in Bereichen 
schlechter Zugänglichkeit, da der Einbau im flüssigen Zustand und selbstver-
dichtend erfolgt. Flüssigböden werden heute europaweit z.B. im Rohrleitungs-
bau, zur Hohlraumverfüllung oder flächenhaften Bodenverbesserung eingesetzt. 
Die Erfahrungen auf dem Gebiet der Rezepturentwicklung und Baustoffprüfung 
an der HTWK Leipzig sind sehr vielseitig und werden ständig baupraktisch er-
probt. 
 
Abbildung 1: frischer Labor-
flüssigboden 
Abbildung 2: Sternsiebanlage zur 
Bodenaufbereitung 
Seit Kurzem werden durch die G² Gruppe Geotechnik der HTWK Leipzig neue 
Flüssigböden und Ausführungsvarianten entwickelt, welche den momentanen 
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Schwachstellen bisheriger Gemische entgegenwirken, indem gezielt Grenzberei-
che der Wasseraufnahmefähigkeit sowie Wirkungsmechanismen von Bindemit-
teln, -gemischen und Zusätzen erfasst und für die jeweiligen Ausgangsböden 
genutzt werden. Diese Gemische zeichnen sich durch geringe Festigkeiten und 
Schwindmaße aus und wurden für einen Einbau im flüssigen bis breiigen Zu-
stand entwickelt. Die neuen Flüssigboden-Dichtungen sollen sich am bodenme-
chanischen Verhalten relevanter Dichtungs-Tone orientieren. Zusätzlich müssen 
Methoden der Nachbehandlung zum Schutz und Ausbildung der Oberflächen 
entwickelt und geeignete Einbautechnologien erprobt werden. 
Durch die jahrelange Erfahrung in der gezielten Beeinflussung und Prüfung von 
Zielparametern und die Entwicklung neuer dichtender Flüssigboden-Rezepturen 
an der HTWK Leipzig steht dieser Baustoff mit konkreten Zielparametern auf-
grund seiner bewussten Ähnlichkeit zu klassischen mineralischen Dichtungen 
der Geotechnik prinzipiell auch dem Einsatz im Deichbau zur Verfügung. 
Dafür müssen Flüssigboden-Dichtungen je nach Einbauort, Belastungssituation 
oder für unterschiedliche technologische Einbauvarianten verschiedene Anfor-
derungen erfüllen. Als dichtendes Bauteil steht hierbei vor allem die Wasserun-
durchlässigkeit im Vordergrund, jedoch auch erdstatisch wirksame Materialpa-
rameter müssen auf die jeweilige Einbausituation angepasst werden. Da Dich-
tungen sicherheitsrelevante Elemente des Deichbaus bilden, ist zusätzlich an 
diese Materialien eine Gewährleistung dieser Eigenschaften auch im Langzeit-
verhalten unter extremen Einstauwechseln sowie unter Frost-Tau- oder Aus-
trocknungs-Einflüssen gefordert. Dies betrifft sowohl die Nachweise am ver-
wendeten Bodenbaustoff im Rahmen der Gegenüberstellung und positiven 
Bewertung mit klassischen mineralischen Dichtungen als auch am 
geometrischen Körper in einem realen Gesamtsystem. 
3 Das Forschungsvorhaben 
Im Rahmen eines 2010 gestarteten BMBF-Projektes werden Flüssigböden für 
den Einsatz als Oberflächendichtungen gezielt weiterentwickelt und getestet. 
Dabei wird dieser neue Baustoff im flüssigen Einbau- bis zum steifen Endzu-
stand und darüber hinaus in seinem Langzeitverhalten in einer Vielzahl von Ein-
zelversuchsständen sowie in einem eigens errichteten naturnahen Forschungs-
deich getestet und vergleichend bewertet. 
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3.1 Aufbau und Arbeitsweise des Versuchsdeiches der HTWK 
Unter großer Unterstützung durch STRABAG AG (Erdbau) und dem Spezial-
unternehmen Parcoplan GmbH (Flüssigboden) sowie unter Mitarbeit der LTV 
Sachsen (fachliche Begleitung und Bewertung) werden in der Versuchsanlage 
z.Z. sechs unterschiedliche Deichquerschnitte mit zwei klassischen Tondich-
tungen und 4 speziellen Flüssigböden erprobt.  
 
Abbildung 3: Abdeckung der 
Flüssigboden-
Dichtung 05/2011 
Abbildung 4: Versuchsanlage 
Zustand 10/2011 
Die Anlage (siehe Abbildungen 3-5) besteht aus zwei wechselseitig flutbaren 
Becken und gliedert sich in 6 jeweils 2,5 m hohe, normgerechte Einzelquer-
schnitte. Die Herstellung der Flüssigbodendichtungen erfolgte durch Homogeni-
sierung uns Separierung des Ausgangsbodens in einer Sternsiebanlage (siehe 
Abbildung 2) und anschließendem Anmischen der jeweiligen Rezepturen durch 
Trommelfahrmischer. Die Versuchsanlage wurde anschließend mit einer Schutz-
schicht aus Rollrasen abgedeckt. 
 
Abbildung 5: virtuelles Modell des Versuchsdeiches 
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Zur Überwachung von Durchfeuchtungs- und Durchsickerungsvorgängen in al-
len Querschnitten wurden 30 Drucksensoren (miniDiver Schlumberger) sowie 
38 Feuchtesensoren (FDR-HS10, Decagon) installiert. Neben 30 Festpunkten 
der Temperaturaufzeichnung werden mobile Temperaturlanzen bis 1,4 m Tiefe 
(UiT Dresden) eingesetzt. Zudem findet eine dauerhafte Pegel- und Wetterda-
tenaufzeichnung statt. Über eine online-Plattform können die Kennwerte erfasst 
sowie Fernparametrierungen vorgenommen werden. Diese neue Versuchsanlage 
ermöglicht seitdem eine gleichzeitige hydraulische Belastung von klassisch mi-
neralisch und alternativ gedichteten Deichquerschnitten. Sie wird seit der Fertig-
stellung im August 2011 ständig und mit hohem Aufwand betrieben. Neben 
hydraulischen Simulationsmodellen können so unter realen Bedingungen unter-
schiedliche interessante Aspekte der Alterung und des Zusammenwirkens meh-
rerer Baustoffe unter echten Umweltbedingungen in einem realistischen Ge-
samtsystem untersucht werden. 
3.2 Materialuntersuchungen 
Nachfolgend werden ausgewählte Untersuchungsschwerpunkte des aktuellen 
Forschungsstadiums vorgestellt. 
3.2.1 Rezepturentwicklung 
Durch Festlegung einer neuen Systematik einer Rezepturfindung wurden die 
alternativen Flüssigbodendichtungen im Allgemeinen mit vergleichsweise ge-
ringeren Bindemittelmengen und höheren Tonanteilen definiert. Die für die 
Umwandlung des gewählten Ausgangsbodens SU* in ein breiiges bis flüssiges 
Gemisch benötigte hohe Wassermenge wurde unter Zugabe von 2,3% quellfähi-
gem Montmorillonit aufgenommen und durch Festlegung von Mischprozessen 
und Prüfmethoden abgesichert. Als Zielgröße der Rückverfestigung des Materi-
als wurde die einaxiale Zylinderdruckfestigkeit definiert. Unter den Randbedin-
gungen Verformungsfähigkeit und Tragfähigkeit wurden Materialien positiv 
bewertet, deren einaxiale Druckfestigkeit sich an der unteren Grenze der bisher 
baupraktisch eingesetzten Flüssigböden orientiert (siehe Abbildung 6).  




Abbildung 6: einaxiale Druckfestigkeit dichtender Flüssigböden, in Anlehnung an ZFSV 
Die neuen Flüssigboden-Dichtungen sollen sich am bodenmechanischen Verhal-
ten relevanter Dichtungs-Tone orientieren. Zusätzlich müssen Methoden der 
Nachbehandlung zum Schutz und Ausbildung der Oberflächen entwickelt und 
geeignete Einbautechnologien erprobt werden. 
Die in der Versuchsanlage eingebauten Flüssigboden-Dichtungen weisen Zylin-
derdruckfestigkeiten in von ca. 100 kN/m2 auf (28-Tage-Prüfwert, Probenhöhe: 
hA=0,20 m, Vorschubgeschwindigkeit: 0,2% * hA=0,4 mm/min). 
Die Flüssigböden lassen in den eingesetzten Rezepturen gute bis sehr gute Ver-
formungen von ca. ε = 1,5% zu. Unter Berücksichtigung des Hangeinbaus soll 
zukünftig zusätzlich die Zielgröße Scherfestigkeit untersucht werden. 
3.2.2 Einbaukriterien von Flüssigböden 
Das klassische Einbaukriterium Verdichtungsgrad Dpr (DIN 18125 bzw. 18127) 
ist bei Einbau von Flüssigboden-Dichtungen nicht anwendbar. Eine Prüfbarkeit 
und/oder Nachverdichtung ist beim alternativen Dichtungsmaterial mit Ic-
Werten von ca. 0 nicht möglich. Zudem ist die Angabe der Trockenrohdichte 
des Materials wegen der  Kristallbindung der Wassermoleküle im Stoffgemisch 
nicht sinnvoll, da sich die Bestimmung des Wassergehaltes lediglich auf den 
verdunstbaren Teil beschränkt. Daher sind neue Prüfkriterien notwendig. 
Flüssigböden müssen selbstverdichtend und fließfähig sein. Für die Fließfähig-
keit wird in der Regel ein Zieh- bzw. Ausbreitmaß von 50 cm bis 70 cm in An-
lehnung DIN EN 12350-5 festgelegt (ZFSV 2011). Die bisher erprobten Einbau-
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Situationen fordern einen breiigen bis flüssigen Zustand, Ausbreitmaße von un-
ter 50 cm wurden bisher als positiv bewertet. Als zusätzliche Prüfmethode für 
den Einbau kann ein modifiziertes Kegeleindringmaß sKW in Anlehnung an den 
Fallkegel nach DIN ISO/TS 17892-6 empfohlen werden. Die am Versuchsdeich 
ermittelten Eindringmaße des Kegels betrugen zum Einbauzeitpunkt 87-96 mm 
und sind vergleichbar mit Schlagzahlen nach DIN 18122-1 von 3-4. Als weiteres 
Einbaukriterium sollte die nach ZFSV geforderte Wasserabsonderung in einem 
Zeitraum von bis zu 3 Stunden dokumentiert werden.  
3.2.3 Rissgefährdung im Frischzustand 
Auf Oberflächen von Dichtungen kommt es direkt nach dem Einbau durch Ver-
dunstungsprozesse zur Entstehung eines kapillaren Unterdruckes und 
Meniskenbildung im Gefüge. Dadurch können sich ohne Gegenmaßnahmen be-
reits im frühen Alter sogenannte kapillare Mikrorisse bilden, die sich im Laufe 
der Zeit zu Schwachstellen im Bauteil entwickeln könnten. Sie haben einen ne-
gativen Einfluss auf die Dauerhaftigkeit und Gebrauchstauglichkeit des Bauteils.  
  
Abbildung 7: Kapillardruckauf-
bau und mögliche Nachbehand-
lungszeit 
Abbildung 8: funkbasierte Kapil- 
lardrucksensoren im Einsatz 
In ersten Labor- und Feldversuchen wurde das Schwindverhalten verschiedener 
Flüssigbodenrezepturen bestimmt. Der maximale und damit kritische Kapillar-
druck wurde bei den neuen Mischungen nach 16h erreicht. In Verbindung mit 
dem Wasserverlust, konnte eine Aussage über die Rissanfälligkeit der einzelnen 
Rezepturen getroffen werden. Es wurden über kabellose Sensoren (Eigenent-
wicklung HTWK) im Bauteil ein kritischer Kapillardruck von -600 mbar er-
gründet und erste Nachbehandlungsmethoden (Folien, Benebelung, Geovliese) 
geprüft. Ab Frühjahr 2012 soll die Nachbehandlungsmethode der Vliesabde-
ckung im Freiversuch erneut getestet werden und könnte zu einer weiteren Dich-
tungsvariante führen. 
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3.2.4 Hydraulische Modellierung und Messergebnisse 
Die Ergebnisse der Feldmessungen dienen u.a. dem Abgleich der geohydrauli-
schen und -technischen Modelle auf GGU-Basis (siehe Abbildung 9).  
 
Abbildung 9: geohydraulisches GGU-Modell Simulation 11_11 
 
Abbildung 10: Visualisierung der Messdaten Simulation 11_11 
Aus den Messergebnissen der Übergänge der einzelnen hydraulischen Belas-
tungssimulationen am Versuchsdeich und Sättigungseinflüssen infolge markan-
ter Niederschläge lassen sich momentan folgende Ergebnisse ableiten: Die ein-
gesetzten Messsysteme arbeiten zuverlässig und liefern plausible Ergebnisse. 
Die bisherigen geohydraulischen Simulationsmodelle werden durch die Messer-
gebnisse weitestgehend bestätigt. Zusätzliche Untersuchungen sollen im gut 
durchfeuchteten Fußpunkt der Dichtung und im Kronenbereich liegen und könn-
ten zu neuen geometrischen Ausführungsvarianten führen. Beide Extrema des 
Wasserhaushaltes dienen zur Gesamtbewertung. 
3.2.5 Frost-Tauwechsel-Beanspruchung 
Die bisher geprüften guten bis sehr guten Wärmekapazitätsdichten bei geringer 
Temperaturleitfähigkeit sind Gegenstand weiterer Freilanduntersuchungen in der 
Frostperiode 2012 sowie in begleitenden Frost-Tauwechsel-Versuchen. Dabei 
wird die Idee verfolgt, den schwach geschützten Kronenbereich (Minimierung 
der Deckschicht) durch spezielle frostsichere Flüssigböden zu stärken und die 
Wirksamkeit bezüglich der Dichtungsfunktion an dieser Stelle zu erhöhen. Ver-
gleichende Bewertungen zur klassischen mineralischen Dichtungsausführung 
werden ab Mitte 2012 erwartet. 
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Die Ursachen der schnellen Alterung bestehender Dichtungen liegen in der un-
genügenden Schutzwirkung infolge zu geringer Deckschicht, deren saisonal tro-
ckenen Zustandes oder aus einem Wasserentzug durch tief reichende Wurzeln 
des Bewuchses. Der Fokus der Alterungserscheinungen liegt daher vor allem im 
Kronenbereich der Versuchsanlage.  
 
Abbildung 11: gealterte Dich-
tung mit Rissen und Wurzeleinla-
gerungen, Vergleichsschurf klassi-
sche Tondichtung 
Abbildung 12: intakte Flüssigbo-
den-Struktur nach erster Aufgrabung 
Erste Aufgrabungen nach 3 Monaten zeigen, dass die eingebauten Flüssigbo-
dendichtungen sich sogar im eher trockenen Kronenbereich in einem äußerst 
frischen, weich-steifen Zustand befinden und keine Strukturschädigungen auf-
weisen. Vergleichende Schurfuntersuchungen an gealterten herkömmlichen 
Dichtungen an unterschiedlichen Fließgewässern zeigen deutliche Schädigungen 
(siehe Abbildung 11). Die ermittelten Wassergehalte der Alternativdichtungen 
lagen nur leicht unter den Einbauwassergehalten von 27-33% und lassen nicht 
auf Austrocknungserscheinungen schließen. Die Schutzschicht aus Rollrasen ist 
flächenhaft intakt und erfüllt ihre Funktion.  
4 Fazit 
Minderwertige Baustoffe können durch das Flüssigboden-Verfahren so verän-
dert werden, dass konkrete Zielparameter erreicht werden, die für einen Einsatz 
als Dichtungselement notwendig sind. Durch Nutzung dieser aus unterschied-
lichen Gründen oft qualitativ nur unzureichenden, prinzipiell jedoch verbes-
serungsfähigen Deichmaterialien entfallen Austausch bzw. Ersatz von Böden, es 
reduzieren sich damit die Transport- und Deponiekosten. Der Praxiseinsatz die-
ser alternativen Materialien wurde durch den Aufbau und die Funktionsfähigkeit 
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des Versuchsdeiches prinzipiell und erstmals bautechnisch bewiesen, ist jedoch 
erst nach umfangreicher Prüfung durch verschiedene Feld- und Laborversuche 
möglich. Das Potential der Flüssigboden-Dichtungen liegt dabei vor allem in der 
einstellbaren und überaus homogenen Qualität bei niedrigen Preisen.  
Für die Anwendung des alternativen Dichtungsbaustoffes werden jedoch spezi-
elle Prüfungen empfohlen, welche sich an den bisher durchgeführten Untersu-
chungen der G² Gruppe Geotechnik orientieren. Erst nach der vollständigen wis-
senschaftlichen Überprüfung und Gesamtbewertung in Abstimmung mit der 
LTV Sachsen kann in Zukunft die im Sinne des Nachhaltigkeitsgesetzes 
(BBSchG) geforderte Nutzung von vorhandenen Bodenmassen am 
Sanierungsstandort Deich umgesetzt werden. 
5 Literatur 
DWA-M 507-1 - Deiche an Fließgewässern - Tl. 1: Planung, Bau und Betrieb. Stand 
Dezember 2011, Hrsg.: Deutsche Vereinigung für Wasserwirtschaft, Abwasser und 
Abfall e.V. -DWA-, Hennef; 2011 
 
Forschungsgesellschaft für Straßen- und Verkehrswesen (2011): Arbeitsgruppe Erd- und 
Grundbau, Merkblatt über zeitweise fließfähige, selbstverdichtende 
Verfüllbaustoffe (ZFSV) aus Böden und Baustoffen 
 
Zeh, R. (2007): Die Zugfestigkeit bindiger Böden als Kriterium der Rissgefährdung mi- 
neralischer Oberflächenabdichtungen. Dissertation Bauhaus-Universität Weimar  






Dipl.-Ing. Friedemann Sandig 
Prof. Dr.-Ing. Ralf Thiele 
 
Fakultät Bauwesen, G² Gruppe Geotechnik 




Tel.: +49 341 3076 6636 
Fax: +49 341 3076 6463 
E-Mail:  friedemann.sandig@fb.htwk-leipzig.de 
ralf.thiele@fb.htwk-leipzig.de 
Technische Universität Dresden – Fakultät Bauingenieurwesen 
Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012 










Qualitätskriterien für die maschinelle Ausrüstung 
Christian Bendzuck 
 
Für die maschinelle Ausrüstung im Stahlwasserbau werden einige Qualitätskrite-
rien für die Konstruktion der Anlagen, ihre Einbindung ins Bauteil sowie die 
Auswahl der Auftragnehmer vorgestellt und erläutert. Diese Aspekte beeinflussen 
den Gesamterfolg eines Projektes häufig stärker, als es ihr Anteil an typischen 
Verdingungsunterlagen vermuten lässt. 
Stichworte: Werkstoffauswahl, Schweißverbindungen, Verschleißteile,  
betriebsorientierte Konstruktion, Vergabekriterien, Montage 
1 Einleitung 
Staubauwerke sind wasserbauliche Anlagen, also in erster Linie Bauwerke. Sehr 
oft sind sie jedoch auch bewegte Anlagen, mit Antrieben, Getrieben, 
Verfahrwegen und damit auch dem Maschinenbau zuzuordnen. Genau dieser 
Maschinenbauteil wird bauseitig von der Planung bis zur Ausführung gelegent-
lich etwas stiefmütterlich behandelt, aus ganz verschiedenen Gründen. Die ver-
schiedenen Ausbildungsinhalte sind nur ein Grund dafür. So, wie sich ein Ma-
schinenbauer eher selten zu niedersächsischem Fachwerk äußert, so ist umge-
kehrt das maschinenspezifische Wissen über Einsatzmöglichkeiten von Werk-
stoffen und Werkstücken, über die Nutzung, den Verschleiß und die dagegen 
wirkende Wartung bei Baufachleuten nicht so ausgeprägt. 
Als jemand, der an dieser Schnittstelle tätig ist, möchte ich gern anhand einiger 
Aspekte für etwas mehr Kommunikation werben zwischen den Vertretern dieser 
beiden Fakultäten. Diese Beispiele kreisen um die Qualität von  Stauanlagen im 
Wasserbau, ein zugegeben glitschiges Feld: Jeder Ingenieur erkennt Qualität, 
wenn er sie irgendwo am konkreten Objekt sieht, und jeder Ingenieur scheitert, 
wenn er Qualität allgemeingültig definieren soll. Die Aspekte sind sortiert etwa 
in der Reihenfolge der Schritte, die ein Projekt vom Entwurf bis zur Inbetrieb-
nahme durchläuft. 




2.1 Aufgaben und Wichtigkeit des Planers 
Das Rad muss nur einmal erfunden werden, und deshalb kann man natürlich bei 
ähnlichen Planungsaufgaben auch auf bereits Erarbeitetes aus der Vergangenheit 
zurückgreifen, die digitale Technik macht es ja leicht. Dagegen ist grundsätzlich 
nichts einzuwenden, nur: Planung ist immer die Anpassung des allgemein Gülti-
gen an den jetzt konkreten Einzelfall, und der ist leider immer unterschiedlich. 
Die Legierung, die am Hafenkai von Dresden beständig ist, muss dies noch lan-
ge nicht im Hamburger Brackwasser weiter elbabwärts sein, und falls der Hafen 
auch nicht in Hamburg, sondern am Persischen Golf liegt, taugen alle beide bis-
herigen nicht. Der „Stahlschlüssel“ verzeichnet einige Tausend Stahllegierun-
gen, davon sind vielleicht Hundert gebräuchlich, und alle haben ihre spezifi-
schen Vorzüge und Schwächen. 
Die Grundlagen für die Planung ändern sich permanent. Die Schweißnorm – ei-
ne unserer zentralen Vorschriften – wechselt zur Zeit gerade den Namen, die 
Nummer und den Geltungsbereich sowohl sachlich (es kommen Schraubverbin-
dungen und Konservierung hinzu) als auch räumlich, sie wird zur Europanorm. 
Als Pumpenhersteller, der wir auch sind, könnten wir diverse Beispiele aus ak-
tuellen Leistungsverzeichnissen bringen, wo die hydraulische Abnahme einer 
Pumpe nach der DIN 1944 gefordert ist. Leider ist das seit Jahren ein Klebstoff-
norm, Pumpen werden seit 2001 nach DIN ISO 9906 geprüft. Die Aktualität von 
Verdingungsunterlagen ist also durchaus ein Qualitätskriterium; spätestens alle 
10 Jahre sollte man gespeicherte Leistungstexte einer Revision unterziehen. 
 
2.2 Aktuelle Werkstoffe oder alte Rezepte? 
Im Maschinenbau werden Werkstoffe genauso weiterentwickelt wie z.B. Beton-
qualitäten im Wasserbau. Trotzdem hält sich weithin in den Planungsbüros der 
Wasserwirtschaft bis heute die Ansicht, dass die Edelstahlqualität 1.4571 die 
Lösung bildet, wenn ein erstklassiger korrosionsfreier Werkstoff gesucht wird. 
Dabei gibt es wesentlich besseres Material zum gleichen Preis. Man müsste nur 
in alten Leistungstexten einmal den Werkstoff 1.4571 gegen den Werkstoff 
1.4404 austauschen. Zur Erläuterung: 
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1.4571 hat einen gewissen Kohlenstoffanteil. Genau diesen versucht man seit 
Jahren, möglichst gering zu halten. Kohlenstoff verbindet sich nämlich gern 
beim Schweißen mit dem Legierungsmetall Chrom zu Chromkarbid und redu-
ziert damit die Konzentration an metallischem Chrom. Diese Chromarmut, gera-
de an der Werkstoffoberfläche, erhöht natürlich dort die Korrosionsanfälligkeit. 
Um den Kohlenstoff im 1.4571 an diesem „Chrom-Klau“ zu hindern, muss der 
Edelstahl mit weiteren Legierungselementen wie Titan oder Niob aufwändig 
stabilisiert werden. Diese beiden Elemente verbinden sich noch lieber mit Koh-
lenstoff als das Chrom, so dass dieses weiter dem Korrosionsschutz dienen kann. 
Da Titan- oder Niob-Karbide jedoch sehr hart sind, lässt sich der 1.4571 nur 
schlecht schleifen und polieren. Dieses sensible Legierungsgleichgewicht mit-
samt aller Nachteile kann entfallen, wenn man den Kohlenstoffanteil im Stahl 
reduziert. 
Genau das bietet der Edelstahl 1.4404 mit 0,03% C. Er muss deshalb keine 
Chromverarmung fürchten, braucht damit kein Titan zur Stabilisierung und wird 
folglich sogar polierbar. Schliffbilder von intakten Proben beider Edelstähle zei-
gen deutliche Unterschiede im Gefüge bei einer Vergrößerung von 100:1  
   
Abbildung 1: links:  Korngefüge 1.4571, 100-fach vergrößert 
rechts: Korngefüge 1.4404, 100-fach vergrößert 
Im Maschinenbau gilt der 1.4571 deshalb inzwischen fast als Dinosaurier, als 
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Tabelle 1 Eigenschaften beider Legierungen im Überblick 
Eigenschaften „alter“ 1.4571 „neuer“ 1.4404 
Allgemeine Korrosionsbeständigkeit Gleich 
Lochfraßkorrosionsbeständigkeit Schlechter Besser 
Spaltkorrosionsbeständigkeit Gleich 
Spannungskorrosionsbeständigkeit Schlechter Besser 
Interkristalline Korrosion Schlechter Besser 
Warmfestigkeit Besser Schlechter 
Kerbschlagarbeit Schlechter Besser 
Kaltumformbarkeit Schlechter Besser 
Kaltstauchbarkeit Schlechter Besser 
Zerspanbarkeit Schlechter Besser 
Polierfähigkeit Schlechter Besser 
Oberflächenausführung Schlechter Besser 
Reinheitsgrad Schlechter Besser 
Schweißbarkeit Gleich 
2.3 Zur Länge von Schweißnähten 
Stahlverbindungen werden heute geschraubt oder geschweißt. 
Das Nieten wie beim blauen Wunder – für die Auswärtigen: Bei der Loschwitzer 
Elbbrücke hier in Dresden – hat sich überlebt, das Kleben ist im Stahlwasserbau 
noch nicht zugelassen. Also wird im Stahlwasserbau geschweißt, insbesondere 
dort, wo Schubkräfte übertragen werden, wo also über die räumliche Tiefe ein 
ebenes Bauelement biegesteif werden soll. 
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Abbildung 2:  Blaues Wunder Dresden 
Die Rippen als wichtiges konstruktives Detail sind immer Schweißverbindun-
gen, sind hochfest und benötigen, um die statisch erforderlichen Kräfte und 
Momente zu übertragen, eigentlich nur kurze Nahtlängen und geringe Nahttie-
fen. 
 
Abbildung 3: Rippenschweißung 
Was jedoch betrieblich sinnvoll ist, und deshalb konstruktiv vorgegeben werden 
sollte, unterscheidet sich vom statisch erforderlichen: Oberflächengewässer ent-
halten Feststoffe, die an Armaturen und Stauanlagen möglichst nicht hängen 
bleiben sollten, weil sie an sensiblen Stellen irgendwann zu empfindlichen 
Betriebstörungen führen. Stauanlagen sollten möglichst nicht als Haltestelle für 
Fasern, Gras, Folien konstruiert werden, sie müssen hydraulisch glatt sein. Das 
heißt für die Schweißnähte: Durchschweißen, auf voller Rippenlänge. An den im 
Bild gezeigten Varianten mit kurzen Schweißraupen oder Punktschweißungen 
wächst im Betrieb schnell ein Bart aus Flusen, Fasern, Biomasse.  
Und auch ein zweites Argument spricht für die durchgeschweißte Naht: Enge 
Stellen unter Wasser behindern den Wasseraustausch, führen damit zu unter-
schiedlichen Konzentrationen an Sauerstoff, also einer Potentialdifferenz, und 
damit zu Spaltkorrosion. 
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2.4 Wohin mit den Verschleißteilen? 
Jede bewegliche Armatur benötigt Dichtungen – das Wasser soll ja seinen vor-
geschriebenen Weg nehmen und sich nicht selbst einen suchen. Dichtungen sind 
Verschleißteile, je größer Anpressdruck, der Verfahrweg und die Betriebszeit 
sind, desto höher ist der Verschleiß. Also muss auch im späteren Betrieb ausge-
tauscht werden, also sollten die Dichtungselemente zugänglich sein. Sie können 
selbst heute noch Rückschlagklappen erhalten, bei denen die Dichtung nicht im 
Klappendeckel, sondern im Rohrstutzen angebracht ist und damit für den Aus-
tausch den Einsatz eines Tauchers oder die Leerung des Gerinnes erfordert – ein 
Hochschwenken des Klappendeckels ist natürlich deutlich einfacher. Im Klar-
text: Bei einer wartungsfreundlichen Armatur gehört die Dichtung in das bewegt 
Element. Das gilt natürlich nicht nur für Klappen, sondern genauso für Schütze! 
 
Abbildung 4: Detail aus der Schützkonstruktion: Keilung der Laufrollen 
Bei Rollschützen lässt sich eine ähnliche Lösung konstruieren: Die Rollen sitzen 
seitlich an der Schütztafel und drehen sich um einen stabilen Bolzen. Dieser 
wird dort, wo die Keilung sitzt, nicht konzentrisch, sondern exzentrisch weiter-
geführt, so dass man – ohne die Drehachse der Rolle zu beeinflussen, den An-
schlag, die Keilung im Bereich mehrerer Millimeter verstellen kann.  
Wir haben eingangs die Wichtigkeit des Planers und diejenige einer besseren 
Kommunikation erwähnt. Auch das hat mit der Zugänglichkeit einzelner Teile 
oder Baugruppen zu tun: Sie müssen nicht nur innerhalb der Armatur erreichbar 
sein, sondern auch innerhalb des gesamten Sperrwerks. Große Antriebe sind von 
Hand nicht mehr bewältigen, ein Hebezeug muss her, das aber einen Aufstell-
platz benötigt.Bei Schützen gibt es eine gleitende Variante und eine rollende Va-
riante; dicht werden beide, indem sie in eine Keilung hineinlaufen, die den 
Anpreßdruck zwischen Schütztafel und Rahmen erhöht. Sowas nützt sich ab; die 
Keilung muss also nachgestellt werden können. Auch da ist die Frage: „Komme 
ich da später ran?“ ein Qualitätskriterium. Bei Gleitschützen lässt sich die 
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Keilung z.B. mit einem Spiralzapfen verstellen, den man in die Tafel integrieren 
kann – also nach oben ins Licht und damit ins Zugängliche ziehen kann. 
 
Abbildung 5: Zugänglichkeit der Antriebe 
Und wenn Sie nun direkt neben dem Antrieb eine Mauer und darüber ein Ge-
bäude hoch wachsen lassen, hat in späteren Jahren der Monteur ein großes Prob-
lem: Er muss – in diesem Fall - einen Kran mit 80 m Auslegung finden, der von 
der anderen Seite her die Last anschlagen kann. Und wo wir gerade bei Dich-
tungen sind: Selbst das Profil einer Dichtung aus Gummi kann zum Qualitätskri-
terium werden 
 
Abbildung 6: Standard- und Trinotenprofil 
Beide im Bild gezeigten Profiltypen werden aktuell bei Schützen eingesetzt, 
beide haben Platz für eine Stahlschiene, mit der sie auf die Schütztafel aufge-
schraubt werden. Zwei Details bilden den Unterschied. Einmal die Fixierung des 
Profiles: Beim Rundprofil ist es eine reine Klemmwirkung, also Haftreibung, als 
Kraftschluß. Beim Trinotenprofil gibt es zusätzlich eine äußere Aufkantung, die 
das Verrutschen gerade beim Fahren des Schützes unter Wasserdruck zusätzlich 
verhindert – der Formschluß kommt zum Kraftschluß dazu. Der grundsätzliche 
Unterschied ist gewaltig und hat unter anderem dazu geführt, dass – nicht nur im 
Stahlwasserbau – Schrauben und Muttern außen eben nicht rund sind, sondern 
sechseckig. Die Form überträgt das Drehmoment.  
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Der zweite Unterschied betrifft die Profilgestaltung: Der Wasserdruck wirkt 
immer senkrecht auf die Flächen, die das Wasservolumen einschließen. Beim 
runden Profil arbeitet er also gegen den Anpressdruck der Schütztafel an den 
Rahmen und möchte sich durchquetschen; beim Trinotenprofil unterstützt er den 
Anpressdruck und dichtet zusätzlich ab. Wie gesagt, nur Details, aber mit Wir-
kung. 
2.5 Ausschreibung und Vergabe 
Fachfirmen, die im Stahlwasserbau tätig sind, müssen hohe Ansprüche erfüllen. 
Um unter vielen vorliegenden Angeboten die Spreu vom Weizen zu trennen, ist 
die nachfolgende Strichliste mit Qualitätskriterien vielleicht hilfreich. Auch wer 
alle Anforderungen erfüllt, ist als Stahlwasserbauer vielleicht nicht perfekt, aber 
er betreibt sein Geschäft auf jeden Fall mit Sorgfalt und Professionalität. 
− Qualitätssicherung (DIN EN/ISO 9001 : 2000) 
− Herstellerqualifikation zum Schweißen von Stahlbauten, nach DIN 18800-
7: 2002-09; möglichst Klasse E für dynamisch beanspruchte Bauteile (frü-
her: Großer Schweißeignungsnachweis) 
− Betriebseigener Schweißfachingenieur und betriebseigene Schweißer mit 
gültiger Prüfbescheinigung 
− Umstempelungsgenehmigung für Vormaterialien mit Gütenachweisen 3.2 
nach EN 10204 
− Fertigungstiefe des Bieters (Gießerei, Beschichtungsarbeiten,...). 
− Werkplanung, Konstruktions- und Einbauzeichnungen 
− Referenzen? 
In Summe kreisen diese Aspekte um den Begriff der Fertigungstiefe. Auch wenn 
es keinen direkten Zusammenhang gibt, dürfte es statistisch zu sichern sein, dass 
die Qualität einer Maschine oder Anlage umso höher ist, je weniger Unterneh-
men damit beschäftigt sind, deren Einzelteile zu fertigen, die ja später als Einheit 
zusammenpassen und zusammenspielen müssen.  
2.6 Montage 
Auch bei der Montage einer Stauanlage, also nach der Produktion, lohnt ein 
Blick auf zwei Aspekte, mit denen das gesamte Bauvorhaben, die Summe aus 
Bauteil und Ausrüstung, noch etwas verbessert werden. 
Der erste betrifft die organisatorische Schnittstelle zwischen Ausrüstung und 
Bauteil. Jede Baufirma wird nach Möglichkeit versuchen, aufgehende Wände 
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aus Stahlbeton in einem Stück zu gießen, um einen homogenen Körper ohne Fu-
gen und Flickstellen zu erhalten. Alles, was an Wanddurchführungen, Rahmen, 
Halterungen etc. aus der Ausrüstung stamm, müsste danach bereits mit vergos-
sen werden, möglichst passgenau schon vormontiert, fixiert an der Bewehrung 
oder auch der Schalung. Beton neigt jedoch mit seinem Flüssigkeitsdruck zur 
Verformung der Schalung und erstarrt dann auch mit dieser Abweichung. Auf 
der gekrümmten Fläche ist dann das Andübeln von Rahmen oder Flanschen 
schwer bis unmöglich; entweder muss eine dicke Dichtung ausgleichen oder – 
bei starren Gussarmaturen – der Beton aufwändig nachbearbeitet werden. Ein-
gegossene Wanddurchführungen, deren Achse aus der Horizontalen geraten ist, 
rufen eine Zwängung in den folgenden Rohrabschnitten oder Armaturen hervor. 
Alles ungünstig, die Maschinenbauer empfehlen deshalb , die Ausrüstung nicht 
im Erstbeton, sondern im Zweitbeton zu vergießen: Eine ausreichend großer 
Montageöffnung wird bei der Betonage freigehalten und, zusammen mit 
zwängungsfrei montieren Armaturen, in einem zweiten Schritt vergossen. Etwas 
mehr Aufwand für die Bauschaffenden, viel mehr Qualität fürs Bauwerk. Der 
zweite Aspekt ist schon ein Qualitätsfilter: Wer montiert? 
 
Abbildung 7: Montagewagen 
Tut´s der Hersteller mit eigenen Fachkräften, eigenem Werkzeug und eigenem 
Montagewagen oder werden Leih- oder Fremdarbeiter eingesetzt, die ansonsten 
ganz andere Tätigkeiten üben? Vom richtigen Einlegen der Dichtungen über das 
Ausrichten des Schützrahmens bis zum Anzugsmoment der Schrauben – Monta-
getrupps der Herstellers haben grundsätzlich einen Vorsprung, der genutzt wer-
den sollte. Als Nebeneffekt fällt das Schnittstellenproblem weg, falls bei der 
Abnahme ein Mangel festgestellt wird: Wer war´s, der Hersteller oder der Mon-
teur? Sind beide identisch, kann es dem Bauherrn egal sein, er hat einen eindeu-
tig definierten Zuständigen. 




Mein Großvater war Zimmermann und hatte, wie viele Handwerker, für alle Le-
benslagen einen Spruch parat. Einer davon, den ich als Kind nie verstanden hat-
te, lautete: „An der Arbeit erkennt man das Auge des Herrn“. Handwerker ach-
ten auf Details, und wenn Sie aus dem „Herrn“ noch einen „Bauherrn“ machen, 
so wird der Sinn deutlich: Sie müssen auf die Details gucken. Auch in der Was-
serwirtschaft, auch in der maschinellen Ausrüstung. Einige wenige, zugegeben 
willkürlich ausgewählte Aspekte habe ich heute gestreift. Für alle am Wasserbau 
beteiligten Gruppen, inklusive uns Maschinenbauern, gilt: Weitere Aspekte er-
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Sicherung überströmbarer Damm- und Deich-






Geosynthetische Betonmatten bestehen aus zwei hochfesten, miteinander verbun-
denen Gewebelagen, deren Zwischenräume mit fließfähigem Mörtel oder feinkör-
nigem Beton verfüllt werden. Sie stellen eine wirtschaftliche und technisch hoch-
wertige Möglichkeit dar, überströmbare Dammabschnitte im Zuge eines Neubaus 
oder im Rahmen einer nachträglichen Ertüchtigung gegen Oberflächenerosion zu 
sichern.  
Die Belastbarkeit derartiger Konstruktionen wurde 2010 anhand von hydrauli-
schen Modellversuchen an der TU Wien untersucht. Anwendungsbeispiele bele-
gen die praktischen Vorteile dieser Bauweise hinsichtlich des Einbaus und der 
Betriebsdauer gegenüber herkömmlicher Systeme. 
1 Einleitung 
Im Zuge der erhöhten Gefährdung durch Hochwasserereignisse steigt die Not-
wendigkeit zur Sanierung, Ertüchtigung und Neuerrichtung von Schutzsystemen 
in Form von Dämmen und Deichen. Um ein Versagen im Hochwasserfall auszu-
schließen und zur gezielten Kappung von Hochwasserscheiteln, sind potentiell 
oder planmäßig überströmbare Abschnitte, wie Überlaufscharten und      -
schwellen erosionssicher auszubilden. Zur Gestaltung einer entsprechenden Si-
cherung, bieten sich, je nach Anforderung (naturnahe Bauweise, Zugänglich-
keit/Baustellenlogistik, hydraulische Einwirkungen, Kosten etc.) verschiedene 
konstruktive Maßnahmen an. Herkömmliche Bauweisen für deratige Abschnitte 
bestehen aus geschütteten Steindeckwerken, einem Steinsatz, Mastix-
Schotterdeckwerken oder auch geosynthetischen Gabionen, sogenannten Netz-
kammerdeckwerken. 
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Eine weitere innovative Option mit einem bewährten Konstruktionselement zur 
Ausbildung von überströmbaren Abschnitten ist die Verwendung geosyntheti-
scher Betonmatten. Die praktischen Vorteile dieser Bauweise liegen vor allem in 
der relativ kurzen Bauzeit, der flexiblen Gestaltung der Baustelleneinrichtung 
(keine Notwendigkeit von schwerem Gerät im unmittelbaren Einbaubereich) 
und der Ausbildung eines flächenhaften, kohärenten Deckwerks. 
An der TU Wien wurden im Jahr 2010 hydraulische Modellversuche im Maß-
stab 1:4 durchgeführt, um genauere Erkenntnisse über die Verwendbarkeit von 
Betonmatten für überströmbare Abschnitte zu gewinnen. Die Ergebnisse zeig-
ten, dass ein solcher Deckwerksaufbau im Vergleich zu herkömmlichen Bauwei-
sen deutlich höheren hydraulischen Belastungen standhält und selbst mit erheb-
lich steileren Böschungsneigungen standsicher ausführbar ist [vgl. Tschernutter 
(2010)]. Verschiedene Varianten geosynthetischer Betonmatten lassen sich 
durch die Möglichkeit einer nachträglichen Begrünung bzw. einer Überdeckung 
optisch ansprechend ins Landschaftsbild eingliedern. Im Folgenden werden die 
in den Modellversuchen gewonnenen Erkenntnisse dargestellt und Vergleiche 
mit obig genannten Deckwerksalternativen erläutert. Zudem werden Ansätze zur 
rechnerischen Nachweisführung und der Abschätzung der hydraulischen Wirk-
samkeit derart ausgebildeter Überlaufbauwerke vorgestellt. Anhand von Ausfüh-
rungsbeispielen werden die genannten Aspekte praktisch veranschaulicht. 
2 Systembeschreibung 
Eine  geosynthetische Betonmatte besteht aus einem hochfesten Doppelgewebe 
dessen synthetische Textillagen entweder mittels Abstandshaltern verbunden 
oder miteinander verwebt sind. Der dazwischen liegende Hohlraum wird nach 
dem planmäßigen Verlegen der Matte mit fließfähigem Beton verfüllt. Auf diese 
Weise lässt sich auf geneigten oder unregelmäßigen Oberflächen ein fugenfrei-
es, passgenaues Betondeckwerk erstellen ohne dass aufwändige Schalungsarbei-
ten durchgeführt werden müssen. 
Die Produktionsmethode erlaubt es permeable Matten unterschiedlicher Ober-
flächenstruktur oder wasserundurchlässige Matten mit einem durchgehenden 
nahezu konstanten Betonquerschnitt herzustellen. Letztere können gemäß EAO 
(2002) auch als Oberflächenabdichtung an Wasserstraßen eingesetzt werden.  
Die Dicke des Deckwerks lässt sich zwischen ca. 8 und 60 cm variieren und so-
mit optimal entsprechend den vorliegenden Einwirkungen anpassen. Eine Über-
sicht der verschiedenen Betonmattentypen liefert Abbildung 2. 
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Abbildung 1: Übersicht der verschiedenen Betonmattentypen (von links nach rechts mit 
Zunahme der Permeabilität: Incomat® Standard (wasserundurchlässig), 
Incomat® Flex, Incomat® Filterpunkt (FP) und Incomat® Crib) 
Die synthetische Gewebehülle übernimmt nicht nur die Funktion einer verlore-
nen Schalung während des Betonierens, sondern dient nach der Fertigstellung 
auch als Filter in den dafür vorgesehenen Gewebebereichen („Filterpunkten“). 
Der Einbau von Betonmatten (Vorbereiten des Planums, Verlegen, Befüllen) ist 
sowohl im Trockenen, als auch unter Wasser möglich. 
Ein wesentlicher Vorteil dieser Bauweise gegenüber konventionellen Varianten 
(z.B. Steinsatz, Rasengittersteine, Mastixschotter, u.a.) besteht in der Möglich-
keit erheblich steilere Böschungsneigungen auszuführen. Für eine Steinschüt-
tung ist gemäß LU BW (2003) eine maximale Neigung von 1:4 zulässig, für ei-
nen Steinsatz oder Rasengittersteine gar 1:6. Böschungen mit Deckwerken aus 
Betonmatten können problemlos mit Neigungen von 1:3 oder steiler ausgeführt 
werden, sofern dies die Standsicherheit des Dammkörpers zulässt. Dies führt zu 
einer deutlich geringeren Dammkubatur und somit einer Einsparung an Platz 
und Kosten. 
Um das Bauwerk optisch anspruchsvoll in das Landschaftsbild zu integrieren 
bietet es sich an das Deckwerk mit einer dünnen Humusschicht zu versehen und 
durch Ansaat gezielt die Ausbreitung von Vegetation zu fördern. Im Fall eines 
Extremhochwassers kann eine derartige Überdeckung im Sinne einer Opfer-
schicht erodiert werden. Die darunter liegende Betonmatte bleibt intakt und ge-
währleistet weiterhin die Standsicherheit des Dammes. Begünstigt wird diese 
Vorgehensweise durch die strukturierte Oberfläche der Betonmatte, die eine gu-
te Verzahnung mit dem Oberboden ermöglicht. 
Ein Deckwerk aus geosynthetischen Betonmatten kann, nach dem Aushärten des 
Betons, als selbsttragend angesehen werden. Bei der rechnerischen Nachweis-
führung für ein solches kohärentes System, kann demnach auf einen Nachweis 
der Erosionsbeständigkeit von Einzelelementen  verzichtet werden. Die Sicher-
heit gegen Abgleiten des Gesamtsystems kann durch eine Einbindung im Fußbe-
reich und/oder die Ausbildung eines Ankergrabens auf der Dammkrone erhöht 
werden. 




Abbildung 2: Luftseitige Dammböschung während des Einbaus (links) und fertiggestellter 
Überströmabschnitt nach Begrünung (rechts) 
Beim Ansatz der hydraulischen Belastung des Deckwerks im Zuge der Bemes-
sung kann der Anteil des Gesamtabflusses, der das Deckwerk durchströmt, 
selbst bei Verwendung permeabler Mattentypen, in der Regel vernachlässigt 
werden.  
Die Wirtschaftlichkeit des Betonmatten-Deckwerks gegenüber alternativen Lö-
sungen ergibt sich aus der Wahl der verwendeten Rohstoffe (Kosten, Verfüg-
barkeit, Lieferwege etc.) und des zügigen Baufortschritts. 
Anhand von Erfahrungswerten kann für den Einbau einer geosynthetischen Be-
tonmatte bei der Errichtung einer Überströmstrecke veranschlagt werden, dass 
sich pro Arbeitstag bei entsprechender Arbeitsvorbereitung und Planung deut-
lich über 1000 m² Deckwerk herstellen lassen. Ein auch aus den relativ hohen 
Einbauleistungen resultierender Vorteil sind die geringen Kosten im Vergleich 
zu konventionellen Systemen. Tabelle 1 gibt Anhaltswerte der zu erwartenden 
Kosten im Vergleich zu anderen Deckwerken. Die Werte basieren auf Queißer 
(2005), LfU BW (2004) und Erfahrungswerten bei der Ausführung von Über-
strömstrecken mit geosynthetischen Betonmatten. 
Tabelle 1 Überschlägiger Kostenvergleich verschiedener Deckwerkssysteme 
Deckwerkstyp Kostenschätzung 
Steinschüttung 92 - 139 €/m² 
Mastix-Schotter 82 - 128 €/m² 
Geosynthetische Betonmatte 50 – 60 €/m² 
Diese (unverbindlichen) Werte aus z.T. unterschiedlichen Projekten mit abwei-
chenden Abmessungen, Neigungen etc., können lediglich als überschlägige Ori-
entierung und keinesfalls als Planungsgrundlage verwendet werden. Die Indika-
tion ist jedoch eindeutig. 
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3 Versuchsdurchführung an der TU Wien 
Um genauere Angaben über die Belastbarkeit von Deckwerken aus  geosyntheti-
schen Betonmatten zu gewinnen und um eine unabhängige Einschätzung der 
Eignung dieser Bauweise zu erhalten, wurden hydraulische Überströmversuche 
an einem physikalischen Modell im Maßstab 1:4 am Institut für Wasserbau und 
Ingenieurhydrologie der Technischen Universität Wien durchgeführt. 
Der Versuchsaufbau in einem 2,02 m breiten Kanal bestand aus einem Damm-
körper aus sandigem Kies (Körnung 0 – 40 mm) mit einer luftseitigen Neigung 
von 1:2,5. Das Tosbecken, der Rampen- und auch der Kronenbereich wurden 
mit der zu untersuchenden Betonmatte ausgekleidet und diese mit Beton gefüllt. 
Zwei verschiedene Betonmattentypen kamen zum Einsatz (vgl. Abbildung 1):  
1. Die permeable Filterpunktmatte (FP) verfügt über Filterpunkte, die in re-
gelmäßigen Abständen über die Matte verteilt angeordnet sind. 
2. Die Crib-Matte weist ein röhrenartiges Gitterprofil auf, dessen Feldberei-
che nicht mit Beton verfüllt werden und somit ebenfalls als großflächige 
durchlässige Filterpunkte fungieren. 
Im Kronenbereich wurde die Betonmatte gemäß den grundsätzlichen konstrukti-
ven Empfehlungen in einen, mit Beton verfüllten Ankergraben geführt. Im Fuß-
bereich wurde eine derartige Konstruktion durch eine Fixierung an der End-
schwelle simuliert. 
 
Abbildung 3: Längsschnitt durch den Versuchsstand 
Die Durchflussmengen lagen zwischen 0,5 und 2,5 m³/(s*m) (Werte entspre-
chend den in der Natur auftretenden spezifischen Abflüssen), wobei die Spitzen-
abflussmengen über 2,0 m³/(s*m) nur kurzzeitig (0,5 h Natur) auftraten. 
Zum Vergleich: Bei der Planung von überströmbaren Dammabschnitten werden 
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für gewöhnlich spezifische Abflüsse zwischen 0,5 und 1,0 m³/(s*m) angesetzt 
[LU BW (2003)]. Während der Versuchsdurchführung wurden an verschiedenen 
Stellen des Überströmbereichs die Wassertiefe und die Fließgeschwindigkeit 
gemessen. Die Messungen wurden jedoch, vorwiegend bei niedrigen Abfluss-
mengen, durch einen hohen Lufteintrag erheblich erschwert. Dieser ist hinsicht-
lich des Energieabbaus als positiv zu bewerten und lässt sich durch die relativ 
hohe Rauhigkeit des Deckwerks erklären. Eine Übersicht über die durchgeführ-
ten Versuche ist untenstehend in Tabelle 2 gegeben. 
Tabelle 2 Spezifische Abflüsse und Versuchsdauer (Werte  in die Natur umgerechnet) 





0,50 10,0 14,0 
1,00 14,0 15,0 
1,50 11,0 15,0 
2,00 17,0 72,0 
2,25 0,5 0,5 
2,50 0,5 0,5 
Die maximal gemessenen Strömungsgeschwindigkeiten und somit auch die ge-
ringsten Fließtiefen traten bei beiden Versuchsreihen (Crib-Matte und Filter-
punkt-Matte) im unteren Böschungsbereich auf. Im Bereich des Böschungsfußes 
war jeweils ein Wiederansteigen der Wasserstände festzustellen. Dieses lässt 
sich durch die plötzliche Gefälleänderung, eine sich einstellende Deckwalze und 
den unter Umständen damit einhergehenden Rückstau des Wassers erklären. Da 
die höchsten Fließgeschwindigkeiten und minimalen Abflusstiefen stets nur 
punktuell erreicht wurden und sich nicht über einen längeren Böschungsab-
schnitt einstellten, ist nicht zwingend davon auszugehen, dass die maximal mög-
lichen Fließverhältnisse (maximale Geschwindigkeit, minimale Fließtiefe) er-
reicht wurden. Die Strömungsgeschwindigkeiten erreichten bei den Versuchs-
reihen mit der Filterpunktmatte Höchstwerte von 9,5 m/s, während der Über-
strömung der Crib-Matte sogar 10,5 m/s.  
Versuchsabschließend konnte von der TU Wien festgehalten werden, dass 
Deckwerke aus geosynthetischen Betonmatten der untersuchten Typen 
(Incomat® Crib und Incomat® Filterpunkt) spezifischen hydraulischen Abflüssen 
von 2,0 m³/(s*m), auch bei Dauerbelastung schadlos standhalten können, sofern 
die konstruktiven Gesichtspunkte und technischen Empfehlungen gebührend 
Berücksichtigung finden. 
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In 2008 wurde die Überlaufscharte des Regenrückhaltebeckens Neckenmarkt im 
österreichischen Burgenland mit einer wasserdurchlässigen Betonmatte 
Incomat® Crib gegen Erosionserscheinungen gesichert und anschließend be-
grünt. Zusätzlich zur circa 14 m langen Böschung der 1:3 geneigten und etwa 
100 m breiten Überlaufscharte wurden die Dammkrone und eine Fußvorlage mit 
3 knapp 700 m² großen, vorkonfektionierten Betonmatteneinheiten, sogenannten 
Panels, überdeckt und mit Mörtel befüllt. Die einzelnen Panels wurden vor dem 
Befüllen mittels werkseitig vorkonfektionierter Reißverschlüsse miteinander 
verbunden. Aus Abbildung 4 lässt sich chronologisch der Bauablauf erkennen. 
In Abbildung 2 ist zusätzlich der Befüllvorgang sowie der Zustand der Über-
strömstrecke nach Begrünung ersichtlich. 
   
Abbildung 4: Vorbereitetes Planum; Verlegung des vorkonfektionierten Betonmatten-
Gewebes; Zustand nach Installation und Befüllung (von links nach rechts) 
Das Deckwerk der Hochwasserentlastungsanlage Neckenmarkt wurde für einen 
maximalen Abfluss von 40 m³/s ausgelegt, was entsprechend der Breite der 
Überströmstrecke einem spezifischen Abfluss von q = 0,4 m³/(s*m) ergibt. 
Als ein weiteres Beispiel für den Einsatz einer Überströmstreckensicherungs-
maßnahme mittels geosynthetischer Betonmatten kann die Maßnahme Janker 
Kilb (Niederösterreich) genannt werden. Abbildung 5 zeigt die durchschnittlich 
17 cm starke Filterpunkt-Matte während des Füllprozesses. Am Böschungsfuß 
wurde die Matte durch einen Querriegel gesichert.  




Abbildung 5: Einbau der Filterpunkt-Betonmatte in Kilb (AUT) 
Ein ähnliches Projekt ist in Abbildung 6 dargestellt. Die Entlastungsanlage des 
Retentionsbeckens Pellendorf (ebenfalls Niederösterreich) wurde mit einer Fil-
terpunktmatte gesichert. Die Dammkrone wurde mit einer befahrbaren Trag-
schicht versehen, der Böschungsbereich wurde abschließend mit Oberboden 
angedeckt. 
  
Abbildung 6: Schematischer Querschnitt der Krone der Überströmstrecke HWE Pellendorf 
(links); Mit Betonmatte gesicherte Überströmstrecke der HWE Pellendorf 
nach Beendigung des Betoniervorganges (rechts) 
5 Fazit 
Die Untersuchungsergebnisse zusammenfassend in Anlehnung an praktische 
Erfahrungen bei der Ausbildung von Überströmstrecken mit geosynthetischen 
Betonmatten kann an dieser Stelle festgehalten werden, dass Deckwerksaufbau-
ten mit geosynthetischen Betonmatten im Vergleich zu konventionellen Syste-
men nicht nur gleichwertig, sondern in vielerlei Hinsicht auch vorteilhaft sind. 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











Sie stellen oft nicht nur die kostengünstigste Bauweise dar, sondern bieten auch 
Vorteile auf Grund des zügigen und logistisch flexiblen Einbaus. Die optisch 
verträgliche Einbindung ins Landschaftsbild lässt sich durch bereits ausgeführte 
Projekte belegen. Die Versuchsreihen der TU Wien haben gezeigt welch hohen 
hydraulischen Beanspruchungen Deckwerke aus geosynthetischen Betonmatten 
problemlos Stand halten können. 
Die Vorteile des Betonmattensystems werden an Hand der Tabelle 3 verdeut-
licht. Durch eine steilere Neigung der luftseitigen Dammböschung und die damit 
verbundende Reduktion der erforderlichen Breite der Dammaufstandsfläche 
kann nicht nur die Kubatur des Dammquerschnittes optimiert werden, sondern 
dass Deckwerk hält zusätzlich auch höheren hydraulischen Einwirkungen stand.  
Tabelle 3 Zulässige Neigung und maximaler spezifischer Abfluss verschiedener Deck-





Steinsatz1) 6 ≤ 1,0 
Steinschüttung1) 4 ≤ 1,0 
Geogittermatratzen1) 4 ≤ 1,0 
Mastix-Schotter1) 6 ≤ 1,0 
Rasengittersteine1) 6 ≤ 1,0 
Bodenverfestigung1) 4 ≤ 1,0 
Betonmatte (Typ Incomat® FP und Crib)2) 2,5 ≥ 2,0 
Somit bieten Betonmatten zur Sicherung von überströmbaren Dammquerschnit-
ten zwei elementare Vorteile: eine Dammquerschnittsoptimierung bei gleichzei-
tiger Erhöhung der hydraulischen Leistungsfähigkeit. Folglich sind geosyntheti-
sche Betonmatten als Sicherung von Dammscharten, Flussdeichen oder Über-
laufbauwerken seitens der Planer, Bauherren und ausführenden Firmen als wirt-
schaftliche und technisch hochwertige Lösung in Betracht zu ziehen. 
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Evaluation of Sudanese Eastern Nile Reservoirs 
Sedimentation 
Mohammed Abdallah 
Jürgen Stamm  
 
The aim of this paper is to evaluate, estimate and predict the Sudanese Eastern 
Nile reservoirs sedimentation, thus, inflow analysis and sediment estimation for 
Roseires and Sennar reservoirs on Blue Nile and Girba reservoir on Atbara river 
have been carried out, a series of bathymetric survey data and operation policies 
of the three reservoirs were analyzed, afterward, two grey system prediction mo-
dels, namely Discrete Grey Forecasting Model “DGM (1, 1)” and Verhulst Mo-
del, were applied. The study found a good agreement between observed and 
simulated reservoirs sedimentation and the models predictability tends to increase 
with time. 
Keywords: Reservoir sedimentation, Grey system, storage capacity.  
1 Introduction 
River basin systems are normally balanced in terms of erosion and sedimentati-
on processes; therefore, constructing dams will dramatically alters this balance 
by creating an impounded reaches characterized by low flow velocity and high 
sediment deposition. These reaches accumulate sediment and consequently 
reduce the reservoir’s storage capacity which will finally eliminate the storage 
volume for flow regulation benefits such as flood control, irrigation demands, 
hydropower, environmental flow, etc. 
As reservoir’s operation time and sediments continue to accumulate, severe 
problems arise and cause serious impacts affect the operation and functionality 
of the reservoir such as, storage loss, delta deposition, abrasion of hydropower 
facility, energy loss, and blocking intakes and outlets, therefore, estimation of 
reservoirs sedimentation is an important issue to improve the system operation 
in order to meet the design objectives of the structure. Generally, that can be 
achieved by three main approaches: (1) applying mathematical modeling, (2) 
empirical trap efficiency, (3) using storage-level relationship to predict the 
capacity change. The first two approaches need an adequate and accurate data to 
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have precise results, while the last approach is relatively simple and can be 
abstracted from the available bathymetric survey data. 
When data is scarce or inaccurate, it’s important to look for new approaches that 
could handle this uncertainty problem properly, hence, Grey System Theory can 
be an appropriate approach due to its ability of dealing with dynamic uncertain 
systems , information incompleteness, and inadequacy which are typical features 
of Blue Nile and Atbara river systems in addition to their highly sediment depo-
sition rate -estimated by 140 Million Ton per year- that affected the reservoirs 
systems, Sennar and Roseires on Blue Nile, Girba on Atbara river, and 
decreased their storage capacity to be less than 15%, 65% and 47% respectively 
from their design storage capacity with annual sedimentation rate of more than 
40 Mm3 which impacted severely the system’s reliability to meet the design 
objectives, where irrigation land has been reduced by 30% besides significant 
uncertain generated hydropower that have influenced directly the country 
economic efficiency as most of water resources projects in Sudan are situated at 
those two rivers region. 
For these reasons, the purpose of this paper is to investigate and evaluates the 
Eastern Nile reservoirs storage capacity. Sediment load has been estimated in 
both river, then comprehensive analysis of reservoirs storage using the 
bathymetric survey data in order to extract the storage-level correlation parame-
ters, afterwards, two grey system models namely DGM (1,1) and Verhulst model 
have been used to simulate the storage parameters in order to predict the future 
storage decreasing, finally model verification and validation have been 
conducted using different sensitivity analysis to check the model performance. 
2 Reservoir Sedimentation  
Reservoir sedimentation is the process of sediment deposition after dam comple-
tion and operating, globally, the overall annual loss rate of reservoir storage ca-
pacity due to sedimentation is estimated as 1to 2%of the total storage capacity 
(Yoon, 1992; Yang, 2003) which can be attributed to many factors such as: Ca-
pacity to Inflow Ratio (C/I), sediment content in the water , texture and size of 
the sediment,  trap efficiency (Te) of the reservoir, and  the method of reservoir 
operation (Arora and Goel, 1994).  
Prediction of reservoir sedimentation is one of challenging tasks due to the 
complex and dynamic nature of sediment transport; broadly, reservoir sedimen-
tation estimation can be divided into two classes:  (1) Mathematical modeling, 
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(2) Empirical methods such as Trap efficiency and storage-level approaches. 
Empirical methods are normally built on a fair correlation and understanding of 
physical phenomena through comprehensive data analysis, while mathematical 
models are normally based on analytical solution of the hydraulic and sedimen-
tation process. The storage-level method adopted in this paper, according to 
(Yevdjevich, 1965) based on the relation between the Storage volume S as a 
function of both; reservoir elevation H, and time t, and can be approximated by 
the following function: 
maHS =              (1) 
Where, a and m are functions of time resulting from sedimentation process. 
When bathymetric survey data are available, a storage-level can be correlated 
and used to fit the S-H relation to obtain the values of a,m parameters in order to 
be used as a prediction parameters of storage volume through different reser-
voir’s operation time. Storage-Level method is normally simple and direct me-
thod to estimate reservoir sedimentation and can obtain a good results if bathy-
metric survey process conducting regularly with accurate reservoir storage-level 
schematization data, nevertheless, the technical and financial constraints limit 
the opportunity of  doing a frequent reservoirs bathymetric survey particularly in 
developing countries.  
Identifying uncertainty to reduce the system’s complexity and increase the per-
formance becomes very valuable as future is uncertain due to lack of knowledge 
or natural variability or both. J.Deng developed Grey Systems Theory in 1982 as 
a new methodology that focuses on the study of problems involving small sam-
ples and poor information that are difficult for probability and fuzzy mathemat-
ics to handle. It explores and uncovers the realistic laws of evolution and motion 
of events and materials through information coverage and through the works of 
sequence operators. Grey systems deals with uncertain systems with partially 
known information through generating, excavating, and extracting useful infor-
mation from what is available. So, system’s operational behaviors and their laws 
of evolution can be correctly described and effectively monitored (Liu.S and 
Lin.Y, 2010).  
Despite the fact that probability theory, fuzzy mathematics and grey theory mo-
dels are deal with small or incomplete data; the focus of grey systems 
emphasizes on investigation the systems that have a process of clear extension 
and unclear intension which is quite different from fuzzy mathematics where the 
theory focus on a systems that have a clear intention and unclear extension. 
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Grey prediction is originally a system analysis method based basically on un-
derstanding of uncertainty characteristics of the systems under the conditions of 
incomplete information and uncertain cause-effect relationship by making use of 
sequence operators on the original data sequences in order to generate, treat, and 
excavate the hidden laws of systems evolution so that grey system models can 
be established and the future predicted (Liu.S and Lin.Y, 2010).  
In reservoir systems, the major sources of uncertainty are; data availability; data 
error; accuracy and imprecision of measurement and observation; sampling 
uncertainty, including the choice of samples and appropriate sample size; selec-
tion of an appropriate probability distribution to describe the stochastic events; 
and estimation of the hydrological and statistical parameters in models. 
Therefore, grey system theory can fit appropriately with such kind of systems to 
simulate and predict the required parameters.  
3 Study Area and system Description 
Blue Nile and Atbara River originate from Ethiopian plateau as shown in Figure 
(1), and consider the main contributors to River Nile discharge by more than 
70% of total Flow. Blue Nile is the main tributary, with total catchment area of 
about 324.500 Km2 lies in tropical zone and characterized by seasonal rainfall in 
the period July-September, therefore, the river reaches its peak discharge 
6000m3/s within this time while from October the flow falls sharply to be less 
than 100 m3/s by April with average annual flow of 50 billion m3. Figure (2) 
shows the Blue Nile flow measured at Eldiem (the key station located at the Su-
danese-Ethiopian boarder). Sennar and Roseires reservoirs constructed in 1925, 
1966 respectively as a multipurpose reservoirs to irrigate over 1.5 million 
hectare, generate hydropower, and control flood. 
The Atbara River basin lies in Ethiopia has a catchment area of 100.000 km2 and 
characterized by highly seasonal as flood peak occurs on August with average of 
2000 m3/s and almost dry during summer months (April-May) with total average 
annual flow of 13billion m3, as shown in Figure (2). Girba reservoir has been 
constructed in 1964 to control the river, store water to irrigate New Halfa 
scheme, generate hydropower, and control flood. 
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Figure 1: Blue Nile and Atbara River  
Blue Nile and Atbara River carry big amount of sediment during flood season 
(July-September) and are predominantly carried in suspension varies from 4000 
PPm to 6000PPm with insignificant amount of sediment during the rest of the 
year.  The approximated average volume of 140 million ton per year as shown in 
Figure (3) is estimated as measured in Eldiem and upstream Girba dam on Blue 
Nile and River Atbara respectively where some of scattered suspended sediment 
of years (1970,73,75,93,94,2000-2009) are available. 
 
Figure 2: Blue Nile and Atbara River Hydrograph 
According to Siyam, et.al (2005), the mean annual water flows were equal to or 
greater than the long term mean which should produce results with maximum 
error of 20%, therefore, the values of 122 and 17 Million tons for long-term sus-
pended sediment inflow at Eldiem and upper Girba dam stations are likely to be 
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represented, even though, due to the absence of regular measurements makes 
this value questionable.  
 
Figure 3: Blue Nile and Atbara River sedimentation  
The Sennar, Roseires, and Girba dams are the major Sudanese reservoir in east-
ern Nile; Analysis of bathymetric survey data shows a sedimentation rate be-
tween 9-35 million/ton per year which reduced the total reservoirs storage dra-
matically by more than 50% from above 5.2*109 m3 at 1966 to less than 2.7*109 
m3 in 2010 as shown in Table (1) and figure (4). 















































































Sennar 1925 930 0.06 9.25 15 85% 
Roseires 1966 3100 0.02 34.35 240 35% 
Girba 1964 1300 0.11 17.9  53% 
 
The general operation policy of these reservoirs are based on storing water dur-
ing flood period and use it later, therefore, the hydrological year can be divided 
to four periods: 
(1) 1st to 31st   July - rising period; 
(2) 1st to 20th   August - period just before peak; 
(3) 21st August to 30th   September - peak period; 
(4) 1st   October to 30th   June - recession and low flow periods. 
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During the flood period, the priority is given to fill the reservoir and bypassing 
the sediment at the same time, therefore, the reservoirs are normally operated at 
the minimum level at the beginning of flood to pass the sediment and start filling 
at the end of season. 
 
Figure 4: Reservoirs sedimentation and sediment accumulation rate for (a) Sennar,    
(b) Roseires, and (c) Girba dams. 
4 Methodology 
Blue Nile and Atbara River flows, Bathymetric survey analysis, and sediment 
sampling measurements have been used to estimate reservoir sedimentation and 
extract a,m parameters as shown in figure (5) . For Blue Nile sedimentation 
Hussain(2005) formulas found to be the most applicable which divided the flood 
season into two periods: 
1-Rising Flood Stage: 
QQs
410*286.4 −=                                                                    (2) 
2- Falling Stage 
2410*837.1 QQs
−
=                                                                    (3) 
While for Atbara River, Moussa et.al, (1991) has been applied: 
092.1610*114.297 QQs
−
=                                                          (4) 
Where Qs is daily sediment flow, Q is daily discharge. 
Two Grey system prediction models have been applied to simulate the a,m pa-
rameters, of which DGM(1,1) and Verhulst Model, afterwards, the obtained re-
sults are compared with observed one to verify and update the model. Finally, a 
sensitivity analysis have been conducted to check the convergence of simulated 
values and in order to use them in future reservoir storage prediction. Three 
evaluation methods- (i) Nash-Sutcliffe efficiency (NSE), (ii) percent bias 
(PBIAS), (iii) ratio of the root mean square error to the standard deviation of  
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measured data (RSR) - were applied as expressed in equation (5), (6), and (7) 
respectively. 
 
Calculate the Sediment 
Load Using Empirical 
Equations: 
Blue Nile:        
QQs














Develop Grey System 
Model 
Using DGM (1,1) and 
Verhulst Model to 
Simulate  a,m, 
parameters 
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Figure 5: Methodology Flow Chart 
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RMSERSR   (7) 
Where: obsiX  is observed variable, SimiX  is simulated variable (a, m, or storage in 
Mm3), and  meanX  is the mean of n values, n= number of observations. 
5 Analysis and Results 
Sediment inflow has been estimated in order to correlate the total load with de-
posit one, afterwards, two Grey prediction models results, DGM (1, 1) and Ver-
hulst models, have been set up using the extracted a, m parameters from bathy-
metric survey data analysis as initial values to run the model, the model results 
and their calibrated values for three reservoirs, namely, Sennar, Roseires, and 
Girba are shown in figures (6) and (7). 
 
Figure 6: Observed and simulated (a) parameter for (a) Sennar, (b) Roseires, and (c) 
Girba dams. 
Accordingly, the simulated parameters, (a) and (m), have been used to estimate 
the reservoirs storage capacity using equation (1), the results are shown in figure 
(8). 
The two grey system prediction models- DGM(1,1) and Verhulst- were cali-
brated using yearly storage-level (a, m) parameters data from 1925-1992, 1966-
1992,1964-1990, and validated for the period 1993-2010, 1993-2009, 1991-
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2009 for Sennar, Roseires, and Girba reservoirs respectively. The models per-
formances were evaluated using the NSE, RSR, and PBIAS measures as 
discussed in section (4).  
 




Figure 8: Observed and simulated reservoirs storage capacity for (a) Sennar, (b) Ro-
seires, and (c) Girba dams. 
For Sennar reservoir, both grey models show good performance the predicted 
storage capacity in 2010 was 165 Mm3 which is close to the observed one 144 
Mm3 with NSE= 0.942, 0.938, RSR=0.241, 0.249, PBIAS=-8.337%,-1.973% for 
DGM (1,1) and Verhulst Model respectively. However, even with good 
conformity between observed and simulated data, both models tend to slightly 
overestimate the storage capacity during the validation period (1992-2010), 
which might be represents the normal storage decreasing trend if the reservoir 
was kept operating normally or there is underestimation of reservoir capacity 
during the last bathymetric survey. On other possible reason for the relatively 
observed sharp decreasing of reservoir storage capacity is operation policy 
fluctuation that had been practiced during that period to meet the new extension 
in irrigation plan, nevertheless, both models showing good convergence and 
improving by time. 
In contrast to Sennar, Roseires reservoir models shows good performance during 
calibration period till 1981, where reservoir maximum water level has been 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











increased by 1m to be 481 instead of 480m, then the models tend to overestimate 
the storage capacity extremely afterwards to be over 2600 Mm3 comparing to 
observed capacity of 2264 Mm3 even with a good estimation of a, m parameters. 
The models evaluation measures are NSE= -3.614,-4.233, RSR=2.148, 2.288, 
PBIAS=-21.613%,-22.462% for DGM (1,1) and Verhulst Model respectively. 
However, there are some indicators shows the underestimation of 2007 
bathymetric survey data which affect the models performance. 
Girba reservoir models show good agreement between observed and simulated 
data by estimated storage capacity of 745 Mm3 for DGM (1,1) and 610 Mm3 for 
Verhulst model comparing to observed capacity of 616 Mm3 with NSE= 0.905, 
0.908, RSR=0.309, 0310, PBIAS=-7.016%,-5.614% for DGM (1,1) and 
Verhulst Model respectively. however, DGM(1,1) model shows a better 
conformity than Verhulst model during calibration period, nevertheless, 
Verhulst model converge at the end of validation period better than DGM(1,1) 
model. 
Interestingly that Girba reservoir has been 1m increased as Roseires reservoir 
and has sediment flushing operation process since 1978; nonetheless, the both 
models are able to perform reservoir capacity simulation adequately better than 
Roseires case.  
Generally, both models show good performance and could be applied in such 
cases where system information are scarce and uncertain, however, the 
fluctuation of operation policy represents a real hindrance for both model as it 
disturb the sediment accumulation process and therefore, some of grey system 
information as well, accordingly, the models tend to fail capturing the 
phenomena as Roseires simulation case shows above. 
6 Conclusion 
The DGM (1,1) and Verhulst grey system models were applied to predict the 
reservoir’s storage parameters in Sudanese Eastern Nile reservoirs-Sennar, Ro-
seires on Blue Nile and Girba reservoir in Atbara River- the model used the 
available bathymetric survey data to extract the observed parameters in addition 
to apply an empirical formula to estimate the annual sediment load in both rivers 
to fill the data gabs between each bathymetric survey process. 
The models show as well a rapid decreasing of Sennar storage capacity while 
Roseires reservoir shows slow storage deterioration mainly in last five years. 
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Girba reservoir flushing process keeps the storage capacity deterioration at the 
acceptable rate.  
This study shows clearly the potentiality of using grey system in reservoirs sto-
rage capacity prediction particularly where system information are scarce and 
uncertain, yet, instability of system operation policy from 1990th on, had 
severely increased the Sudanese Eastern Nile reservoirs sedimentation more than 
the normal rate and has an obvious impact on model performance as a 
consequence” Sennar for instance”, therefore, developing and applying firm 
operating policy is crucial besides improving sediment load estimation method 
to avoid this limitation in future, nevertheless, the grey system theory approach 
can be used and developed as an efficient tool  and can be integrated with further 
studies such as simulation and optimization procedures to improve  the water 
resources system operation and management in eastern Nile. 
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Untersuchungen und Erkenntnisse zur 
Fischdurchgängigkeit 
Dr.-Ing. Boris Lehmann 
 
Das Referat stellt die Grundlagen und wissenschaftlichen Methoden 
ethohydraulischer Untersuchungen kurz vor. Aufbauend darauf werden 
ethohydraulische Befunde von durchgeführten Untersuchungen dargestellt, wel-
che sich mit Fragen der Fischdurchgängigkeit beschäftigt haben. 
Stichworte:  Ethohydraulik, ökologische Durchgängigkeit, Auffindbarkeit, 
Passierbarkeit 
1 Veranlassung für ethohydraulische Studien 
Die ökologische Durchgängigkeit der Fließgewässersysteme stellt eine grundle-
gende Voraussetzung für die Ausbildung gewässertypspezifischer und artenrei-
cher Lebensgemeinschaften dar und wird von der Europäischen Wasserrahmen-
richtlinie expliziert gefordert (EU, 2000). Um die ökologische Durchgängigkeit 
wieder herzustellen, müssen Querbauwerke fischpassierbar umgestaltet oder mit 
Fischauf- und -abstiegsanlagen ausgestattet werden. Eine Abschätzung der aktu-
ellen Situation in Deutschland zeigt allerdings, dass nur etwa 10 % aller existie-
renden Wanderhindernisse fischpassierbar oder mit einer Fischaufstiegsanlage 
ausgestattet sind, und wiederum nur etwa 10 % dieser Aufstiegsanlagen ihre 
Funktion tatsächlich erfüllen (Adam, 2005). 
Um Ingenieuren in der Praxis bei der Planung und dem Bau funktionsfähiger 
Fischaufstiegsanlagen zu helfen, bedarf es klar verständlicher und präziser Vor-
gaben. Mittlerweile sind zwar zahlreiche Publikationen, Leitfäden und Regel-
werke zu diesem Thema erschienen (u.a. Gebler, 1991; DVWK, 1996; MUNLV, 
2004; LUBW, 2006), doch basieren die darin gegebenen Empfehlungen für die 
geometrische und hydraulische Auslegung verschiedener Bautypen von Fisch-
aufstiegsanlagen nur auf Annahmen über die Reaktion von Fischen auf wasser-
bauliche Strukturen und vor allem ihr Verhalten in Strömungen. Nahezu alle ak-
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tuellen Vorgaben basieren letztlich auf zwar plausiblen, nichts desto trotz expe-
rimentell unbelegten Vermutungen über die Orientierung, das Schwimmverhal-
ten und die Leistungsfähigkeit von Fischen.  
Die Hauptursache für diese unbefriedigende fachliche Situation sind die allge-
genwärtigen Kenntnislücken über die Bedürfnisse und das Verhalten von Fi-
schen. Diese wiederum resultieren daraus, dass der Mensch die sehr mobilen 
Fische in ihrem u.a. durch Strömung und Trübung geprägten natürlichen Le-
bensmilieu nur sehr eingeschränkt beobachten kann. Auch ist das Wesen der Fi-
sche nur schwer verständlich, da sie über besondere Sinnesorgane verfügen und 
damit in einer vollkommen anderen Wahrnehmungswelt leben als wir. So fehlt 
beispielsweise dem Menschen im Gegensatz zu den Fischen ein präziser Sinn zu 
Erkennung der Richtung und Stärke von Strömungen, der die Grundlage für ein 
zielgerichtetes Schwimmen darstellt (sog. rheotaktisches Verhalten). 
Angesichts der Notwendigkeit, passierbare Wanderwege zu eröffnen, ist es 
nunmehr dringend geboten, Planungsvorgaben zu formulieren, die den Bedürf-
nissen der Fische gerecht werden und damit die Funktionsfähigkeit von Fisch-
aufstiegsanlagen sicherstellen. Als Grundlage sind hierfür wissenschaftlich be-
lastbare fischökologische Grenzwerte zu erarbeiten, die für die wasserbauliche 
Praxis in Regeln und Bemessungswerte übersetzt werden, die Sicherheitszu-
schläge für material- oder bautechnisch bedingte Abweichungen sowie War-
tungsrisiken einschließen. Ethohydraulische Untersuchungsmethoden bieten 
hierfür geeignete Methoden an (Adam und Lehmann, 2011). 
2 Grundlagen ethohydraulischer Untersuchungen  
In Hinblick auf die dringend benötigten Vorgaben für die Planung und den Bau 
von Fischaufstiegsanlagen und fischpassierbaren Bauwerken gilt es einerseits 
fischökologische Grundlagen zu ermitteln, um die Funktionssicherheit der Bau-
werke sicher zu stellen. Andererseits sind daran anknüpfend die gewonnenen 
Erkenntnisse ingenieurgerecht in Regeln, Formeln und Bemessungswerten aus-
zudrücken. Diese Aufgaben können mit Hilfe der Ethohydraulik bearbeitet wer-
den, worunter ein neues Fachgebiet an der Schnittstelle zwischen der Ethologie 
(griech.: vergleichende Verhaltensforschung) und der Hydraulik (griech.: Lehre 
vom Strömungsverhalten der Flüssigkeiten) zu verstehen ist.  
Ethohydraulische Forschung wird zu dem Zweck durchgeführt, um unter defi-
nierbaren Laborbedingungen die Reaktionen z.B. von Fischen auf wasserbauli-
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che Anlagen bzw. durch solche erzeugte hydraulische Situationen zu untersu-
chen.  
Hinsichtlich der Optimierung von Fischaufstiegsanlagen werden seit 2008 im 
Theodor-Rehbock-Wasserbaulabor am Karlsruher Institut für Technologie (KIT) 
ethohydraulische Tests zur Ermittlung der günstigsten Positionierung des Ein-
stieges und des Eintrittswinkel der Leitströmung in das Unterwasser des Wan-
derhindernisses sowie zu Fragen der Passage von Durchlässen (insbesondere 
Schlitzen) als auch zum Fischschutz und –abstieg durchgeführt.  
2.1 Der dreistufige Ansatz ethoyhdraulischer Untersuchungen 
Laboruntersuchungen mit Lebendtierbeobachtungen gibt es weltweit auch im 
Bereich der Fischökologie schon zahlreich. Bei fast allen bisher publizierten Er-
kenntnissen wird jedoch ersichtlich, dass sehr grundlagenspezifisch gearbeitet 
wurde und zudem eine wirklich transdisziplinäre Verschneidung zwischen den 
fischökologischen und den hydraulischen Erkenntnissen fehlt. Dieser Schritt ist 
für die Ingenieurpraxis jedoch unbedingt notwendig, will man situationsspezi-
fisch funktionelle Anlagen planen und bemessen. Die Methode der 
Ethohydraulik unterscheidet sich daher prägnant von den bisherigen Untersu-
chungsansätzen: sie gliedert sich grundsätzlich in drei inhaltlich sehr anspruchs-
volle Phasen, die eine sehr enge transdisziplinäre Zusammenarbeit von Ingeni-
euren und Biologen erfordern (Adam und Lehmann 2011): 
Phase 1: Präprozess / Voranalyse 
In der Regel wird es nicht möglich sein, komplexe bauliche und/oder hydrauli-
sche Gegebenheiten im realen oder halbtechnischen Maßstab in einem Ver-
suchsstand abzubilden. Deshalb gilt es im Präprozess sorgfältig zu bestimmen, 
ob und in wie weit die fragerelevante Situation in einem Ausschnittsmodell ab-
gebildet werden kann. Um die für das Fischverhalten relevante hydraulische Na-
tursituation situativ so ähnlich wie möglich im wasserbaulichen Labor erzeugen 
zu können, müssen Einbauten konstruiert und in einen Versuchsstand eingebaut 
werden – es entsteht ein großskaliges pragmatisches Ausschnittsmodell, in dem 
das Fischverhalten beobachtet werden kann. Zudem müssen Einstellungen defi-
niert werden, um entsprechend naturähnliche Strömungen und Wasserstände 
einzustellen.  
Über die wasserbaulichen Aspekte hinaus ist der Versuchsstand so einzurichten 
und zu betreiben, dass lebende Fische eingesetzt und ihr Verhalten während ei-
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nes Tests beobachtet werden kann, ohne dass die Tiere z.B. durch zu hohe 
Fließgeschwindigkeiten geschädigt werden. Auch ist festzulegen, welche Para-
meter des Versuchsaufbaus in welchem Umfang und welcher Reihenfolge im 
Rahmen einer Testserie zu verändern sind. Ferner bedarf es für eine wissen-
schaftliche Auswertung der sorgfältigen Dokumentation der Geschehnisse in der 
Laborrinne sowie eines transparenten Auswertungsverfahrens, die vor der 
Durchführung der ethohydraulischen Untersuchung festzulegen sind.  
Phase 2: Ethohydraulische Tests 
Aus dem Freiland entnommene Fische unterschiedlicher Art und Größe werden 
in der mit entsprechenden modularen Einbauten bestückten Laborrinne mit der 
fraglichen baulichen und/oder hydraulischen Situation konfrontiert und ihre Re-
aktion beobachtet. Es gilt sodann in Testreihen heraus zu finden, welcher Faktor 
im Sinne eines auslösenden Reizes das Verhalten der Fische in der dargebotenen 
Situation maßgeblich beeinflusst (z.B. Erkundungs-, Meide-, Scheu- oder 
Fluchtverhalten). Als aussagekräftig gelten dabei nur solche Verhaltensweisen, 
die in stets gleicher Weise und auch mit anderen Probanden reproduzierbar, qua-
si als Antworten auf einen bestimmten Reiz oder eine komplexere Reizkonstella-
tion ablaufen.  
An dieser Stelle kann ggf. ein Maßstabskonflikt auftreten, wenn im halbtechni-
schen Maßstab gearbeitet werden muss. In diesen Fällen muss der 
ethohydraulische Versuch so gesteuert werden, dass zunächst solche Strö-
mungsverhältnisse naturidentisch abgebildet werden, die das Verhalten der Fi-
sche maßgeblich beeinflussen. Hierbei hebt sich der interdisziplinäre Anspruch 
der Ethohydraulik besonders hervor, weil es gilt, biologisch relevante Strömun-
gen und Dimensionen zu bestimmen, was ohne spezifische fisch- und verhal-
tensbiologische Kenntnisse kaum gelingt. 
Ist endlich eine kausale Reiz-Reaktions-Konstellation identifiziert, gilt es in ei-
nem nächsten Arbeitsschritt, die geometrischen und hydraulischen Parameter 
mit herkömmlichen Messverfahren zu ermitteln. Damit wird eine sog. 
„ethohydraulische Signatur“ erfasst, die das jeweilige charakteristische Fisch-
verhalten ausgelöst hat.  
Phase 3: Transferprozess 
Die aus den Verhaltensbeobachtungen gewonnenen Erkenntnisse werden mit 
den bei der Erfassung der ethohydraulischen Signatur gewonnenen Werten 
kombiniert, um sie unter modellgesetzlicher Wahrung der geometrischen, kine-
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matischen und dynamischen Ähnlichkeit für die Anwendung in der wasserbauli-
chen Praxis aufzubereiten. Auf diese Weise lassen sich fischrelevante Grenz- 
bzw. Bemessungswerte oder Regeln erstellen und auf die Bedürfnisse von Fi-
schen abgestimmte Planungen wasserwirtschaftlicher Anlagen und Maßnahmen 
durchführen. Zudem ist möglich, die fischökologische Wirkung bestehender An-
lagen als Grundlage für eventuelle Optimierungen objektiv zu beurteilen. 
3 Befunde aus ethohydraulischen Untersuchungen 
Im Rahmen verschiedener Aufträge wurden diverse Aspekte zur Wirksamkeit 
von Fischaufstiegsanlagen insbesondere in Hinblick auf die Auffindbarkeit bei 
schwankenden Unterwasserständen und der Passagestrategie von Schlitzen un-
tersucht. Die Untersuchungen wurden von einem interdisziplinären Konsortium 
bestehend aus Wasserbau-Ingenieuren des KIT und Fischereibiologen des Insti-
tuts für angewandte Ökologie (Kirtorf-Wahlen) durchgeführt. Einige Ergebnisse 
dieser ethohydraulischen Arbeiten werden nachfolgenden dargestellt. 
3.1 Aufbau der Laborversuche 
Im Jahr 2008 wurde am KIT ein Basisversuchsstand zur Durchführung 
ethohydraulischer Untersuchungen errichtet. Die Laboreinrichtung besteht aus 
einer Rinne mit einer Länge von 30 m und einer Breite von ca. 2 m, die sich 
nach einer Fließstrecke von 15 m auf ca. 3 m aufweitet. Die maximal mögliche 
Einstauhöhe der Rinne beträgt ca. 2 m. An der rechten Rinnenseite gewähren 
großflächige Fenster aus Plexiglas Einblick in das Gerinne. An der linken Rin-
nenseite befindet sich die Steuerwarte des Versuchsstandes. Diese Rinne verfügt 
über etliche Möglichkeiten der Wasserein- und –ausleitung sowie über 
computergestütze Mess-, Regel- und Steuersysteme. 
3.2 Befunde zur Auffindbarkeit von Fischaufstiegsanlagen 
In umfangreichen ethohydraulischen Testserien wurde qualitativ und quantitativ 
nachgewiesen, dass die optimale Auffindbarkeit einer Fischaufstiegsanlage nur 
dann gewährleistet ist, wenn ihr Einstieg unmittelbar am Fuß des Wanderhin-
dernisses positioniert ist. Hingegen verursacht jeglicher Abstand zwischen der 
Einstiegsöffnung und dem Wanderhindernis einen Sackgasseneffekt, in der sich 
einmal an der Aufstiegsanlage vorbei geschwommene Fische konzentrieren und 
die unterstrom gelegene Einstiegsöffnung bestenfalls nach langer Suche mit ent-
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sprechendem Zeitverlust auffinden (DBU 2008, Adam, Engler, Kampke, Leh-
mann 2009, Adam, Lehmann 2009). Vergleichbare Erkenntnisse erbrachten 
Verhaltensbeobachtungen aus dem Jahr 1995, die in einer Laborrinne kleineren 
Maßstabs am Zentrum für Agrarlandschafts- und Landnutzungsforschung in 
Müncheberg durchgeführt worden waren (Adam u. Schwevers, 1998).  
Ferner zeigten die ethohydraulischen Tests, dass die aus einer Fischaufstiegsan-
lage in das Unterwasser des Wanderhindernisses einmündende Leitströmung 
möglichst parallel zur Hauptströmung abfließen muss, um die Auffindbarkeit zu 
begünstigen. Ein Mündungswinkel der Leitströmung von 30° erweist sich zu-
mindest auch dann als gut auffindbar, wenn im Unterwasser keine oder nur ge-
ringe Konkurrenzströmungen herrschen. Hingegen sind Mündungswinkel von 
45° bis 90° bei allen Strömungssituationen im Unterwasser eines Wanderhin-
dernisses für Fische wenig attraktiv - die aus der Aufstiegsanlage austretende 
und ohnehin nur in einem begrenzten Bereich wirkende Leitströmung wird bei 
zu großem Eintrittswinkel kaum von den Fischen wahrgenommen und verliert 
ihre leitende Wirkung. Diese im Rahmen der Untersuchungen zum Einfluss des 
Mündungswinkels gewonnenen Erkenntnisse bestätigen somit die Empfehlun-
gen einschlägiger Publikationen und Regelwerke (u.a. MUNLV, 2004). 
Schließlich konnte gezeigt werden, dass die lichte Weite der Einstiegsöffnung 
einer Fischaufstiegsanlage eine selektive Wirkung für kapitale Fische entfaltet: 
Je schmaler die Öffnung in Relation zum Fisch ist, umso geringer ist seine Be-
reitschaft, diesen Engpass zu durchschwimmen. Entsprechend müssen die Di-
mensionen des Einstiegs sowie auch von Durchlässen innerhalb von Fischauf-
stiegsanlagen an die Größe der für den jeweiligen Standort relevanten Arten an-
gepasst werden, wobei eine Mindestbreite von 0,3 m nach Möglichkeit nicht un-
terschritten werden sollte. Diese Erkenntnis widerspricht zumindest in Hinblick 
auf den Döbel bislang vorliegenden Empfehlungen, die auch im Falle seiner 
Präsenz in einem Gewässer Durchlässe mit Breiten von nur zu 17 cm zulassen 
(MUNLV, 2004). 
3.3 Weitere bisher vorliegende Befunde zur Durchgängigkeit 
Am KIT wurden neben den erläuterten Untersuchungen zahlreiche weitere Fra-
gestellungen im Rahmen von Auftragsarbeiten ethohydraulisch erforscht. Hier-
bei ging es zumeist um die konkrete Optimierung vorhandener Anlagen respek-
tive um die Qualitätssicherung geplanter komplexer Anlagen. Die Untersuchun-
gen brachten dabei auch allgemein übertragbare Erkenntnisse zu den Themen-
feldern 
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− Fischaufstiegsanlagen:  
Stärke der Leitströmung, Passierbarkeit von Engstellen, Breite von Engstel-
len, Fließgeschwindigkeit in Engstellen, Anforderungen an die Sohlenrauheit 
− Anlagen zum Schutz abwandernder Fische:  
Schutzwirkung von 20 mm-Rechen, Schutzwirkung von Feinstrechen,  Ver-
letzungsrisiken für Fische an unpassierbaren mechanischen  Barrieren infolge 
der Anströmgeschwindigkeit, Wirksamkeit von Verhaltensbarrieren, 
Schutzwirkung eines Louver, Schutzwirkung eines Chan-Bar Rechen 
− Bypässe für den Fischabstieg:  
Anordnung von Bypässen, die Bodengalerie als Bypassvariante für Aale, 
Winkel für Leitstrukturen auf einen Bypass hin, Hydraulische Bedingungen 
vor der Bypassöffnung 
− Verhalten abwandernder Fische gegenüber Wasserrädern:  
Verhalten gegenüber Wellen uns schlagenden Geräuschen,  Verletzungsrisi-
ken 
− Wollhandkrabbenwanderung:  
Lokomotion, Strömungsresistenz, Kletterverhalten und –orientierung im und 
außerhalb des Wassers, wirksame Wanderbarrieren und Kletterhilfen 
Im Fachbuch „Ethohydraulik – Grundlagen, Methoden, Erkenntnisse“ (Adam 
und Lehmann 2011) sind die Untersuchungsabläufe als auch die Befunde und 
Ergebnisse hierzu niedergeschrieben. 
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Fischschutz und Fischabstieg sind als funktionelle Einheit anzusehen, da durch 
einen guten Fischschutz, das heißt z.B. durch einen feinen Rechen, der 
Wanderkorridor durch die Turbine geschlossen wird, so dass alternative 
Abwandermöglichkeiten eröffnet werden müssen. Die Effizienz der bekannten 
und angewandten Konzepte mit gegenüber der Strömung schräg stehenden 
Rechen ist zweifelhaft, denn sie basiert auf der Erschöpfung der Fische, was nicht 
als ökologisch befriedigende Lösung angesehen werden kann. Deshalb wurde an 
der Versuchsanstalt und Prüfstelle für Umwelttechnik und Wasserbau eine 
Rechenreinigung dahingehend weiterentwickelt, dass sie nicht nur das Rechengut, 
sondern auch alle vor dem Rechen stehenden Fische aufnimmt und in das 
Unterwasser leitet.  
Fish protection and fish bypassing have to be regarded as a functional 
combination, because effective fish protection by fine screens has to be completed 
by an effective fish bypass. Inclined screens are often used but their efficiency has 
not been proved. The guiding effect of inclined screens is based on an the 
exhaustion of fishes, because many species try to keep clear off the screen until 
they are exhausted. A functional concept depending on the exhaustion of fish can 
not be ecologically satisfying. As an alternative solution, at the Hydraulics Lab of 
the Kassel university a combined trash screen cleaner with fish-lifting trough was 
developed. Debris and fishes are collected by vertical movement of the trough. 
The trough is drained by a lowering sluice gate and water, fish and dbris are swept 
out through a bypass channel with low slope and a smooth inner surface 
1 Einleitung 
Die Verbesserung des Fischschutzes und des Fischabstiegs werden bei der Um-
setzung maßgeblicher europäischer und deutscher Direktiven als wesentliche 
Bestandteile im Maßnahmenkatalog angesehen. Zielsetzung dieser Maßnahmen 
muss es sein, wanderstimmig ankommende Fische ohne Zeitverzögerung im 
Vollbesitz der Kräfte unbeschadet in das Unterwasser zu leiten. Zusätzlich ist 
noch eine geringe Irritation zu fordern, denn Fische, die stark irritiert in das 
Unterwasser gelangen, werden dort leicht Beute von Räubern. 
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Derzeit besteht noch eine erhebliche Unsicherheit darüber, wie diese Verbesse-
rungen mit hoher Effizienz und wirtschaftlichem Mitteleinsatz erreicht werden 
können. Als effizient ist in diesem Zusammenhang ein Fischabstiegssystem an-
zusehen, wenn mehr als 90% der wanderstimmig ankommenden Fische den 
Wanderkorridor ohne nennenswerten Zeitverlust im Vollbesitz der Kräfte finden 
und durchwandern. Der Beitrag beschreibt dazu ein Lösungskonzept, das ein 
bekanntes, aber bisher nicht erfolgreich umgesetztes Prinzip aufgreift, nämlich 
das Aufnehmen der Fische in Fördertröge und der Abtransport mit dem Rechen-
gut. Der Erfolg soll sich dadurch einstellen, dass Rechenreinigung und Fisch-
transport auf neue Art und Weise kombiniert werden.  
2 Problemstellung 
Wenn durch feine Rechen, bei denen wirklich von einem effektiven Fischschutz 
gesprochen werden kann (Stababstand 10 bis 12 mm), der Wanderkorridor 
durch die Turbine versperrt ist, muss eine leicht auffindbare alternative Wander-
route angeboten werden. Die einfachen Öffnungen mit Bypassrohren und Rin-
nen sind ineffizient, da die dort hinein fließenden Senkenströmungen aus prinzi-
piellen hydraulischen Gründen praktisch nicht auffindbar sind, da keine Lock-
wirkung von der Strömungssenke ausgeht. 
Derzeit geht die Entwicklung dahin, Rechen entweder in Strömungsrichtung ge-
neigt oder im Grundriss schräg zu stellen (horizontaler Schrägrechen). Im ersten 
Fall soll der Fisch zu einer oben liegenden Abstiegsrinne geleitet werden; im 
zweiten Fall soll er den tangentialen Komponenten zu einem Abstieg folgen, der 
in der hintersten Ecke der Abschrägung angeboten wird. Allerdings ist die Effi-
zienz dieser Systeme zweifelhaft, denn leicht zu machende Beobachtungen vor 
solchen Rechen zeigen, dass die erwartete Leitwirkung nicht unmittelbar und 
ohne Zeitverzug eintritt. Damit ist festzustellen, dass die bekannten und ange-
wandten Fischabstiegskonzepte Schwächen aufweisen, die Anlass zu weiteren 
Entwicklungen geben. 
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3 Diskussion der Schrägstellung von Rechen als wesentliches 
Merkmal derzeit propagierter Lösungen 
3.1 Zielsetzung der Schrägstellung 
Bei der derzeit vielfach angewandten Schrägstellung sollen auf der Rechenflä-
che tangentiale Geschwindigkeitskomponenten wirksam werden, die Grundlage 
einer Leitwirkung für die Fische sein sollen. In diesem Zusammenhang ist da-
rauf hinzuweisen, dass besondere geometrische Randbedingungen vorliegen 
müssen, wenn die Stromlinien die Rechenfläche schräg schneiden sollen. In ei-
ner nicht unerheblichen Zahl von realisierten Fällen schneiden die Stromlinien 
die Rechenfläche sehr steil, obwohl diese zur Flußachse einen kleinen Winkel 
aufweist. Entscheidend ist, dass der Rechen schräg zu den Stromlinien steht, de-
ren Verlauf durch die Berandung vor und nach dem Rechen bestimmt wird. 
Für die Neigung oder Schrägstellung von Rechen werden u. A. folgende Argu-
mente angeführt: 
1. Wegen der größeren Fläche verringert sich die für den Fisch relevante 
Geschwindigkeit, womit die Anforderungen hinsichtlich Anströmge-
schwindigkeit (v <= 0,50 m/s) besser eingehalten werden können. 
2. Die Schrägstellung erzeugt eine Leitwirkung, mit der Fische auf eine Seite 
der Rechenfläche (seitlich oder oben) und damit zu einem Bypass geleitet 
werden können. 
3. Die auf der Rechenfläche liegenden Fische unterliegen nur noch der Nor-
malkomponente der Geschwindigkeit, sind damit geringer belastet. 
4. Wegen der geringeren Geschwindigkeit bleibt der Rechenverlust in Gren-
zen. 
5. Die größere Rechenfläche kann mehr Rechengut aufnehmen, so dass sie 
sich nicht so schnell komplett zusetzt.  
Diese Argumente sind nachstehend einer näheren Betrachtung zu unterziehen. 
3.2 Anmerkungen zu den vermuteten Vorteilen schräger Rechen 
3.2.1 Zur Verminderung der maßgebenden Geschwindigkeit für Fische 
Die dem erstgenannten Argument zugrunde liegenden Überlegungen sind zwar 
weit verbreitet, aber teilweise falsch.  
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Aus neueren Untersuchungen (Hübner et. al., 2011) ist bekannt, dass Fische die 
Information eines Hindernisses in der Strömung auf unterschiedliche Weise ver-
arbeiten. Die hydraulischen Signale des Rechens (Schwingungen, Vibrationen, 
Töne) veranlassen einen überwiegendenTeil der Fische dazu, sich in einem ge-
wissen Abstand vor den Rechen zu stellen und dort zu verweilen. Erst nach län-
gerem Schwimmen lassen sie sich soweit abtreiben, dass sie ab und zu mit dem 
Schwanz den Rechen berühren, aber auch immer wieder durch eine kurze 
Fluchtbewegung vom Rechen frei halten. Wenn der Fisch so erschöpft ist, dass 
ihm nach Berührung des Rechens keine Flucht nach vorne mehr gelingt, gerät er 
zwischen die Rechenstäbe und wird rein mechanisch dann zurückgehalten, wenn 
der lichte Abstand etwas kleiner ist als die Körperdicke  
Für einen effektiven Fischschutz müssen die Fische betrachtet werden, die im 
Vollbesitz der Kräfte in einem bestimmten Abstand vor dem Rechen in der 
Strömung stehen. In diesem Abstand haben die Hydraulik im Nahbereich der 
Rechenstäbe und damit der Winkel der Rechendurchströmung keinerlei Bedeu-
tung. Die für die Fische maßgebende Geschwindigkeit ist dort lediglich durch 
die Durchströmfläche senkrecht zu den Stromlinien bestimmt, nicht aber durch 
die Rechenfläche. Dies wird auch im Themenband Fischschutz und Fischab-
stiegsanlagen (ATV-DVWK, 2005)] zum Ausdruck gebracht, indem dort „nicht 
die Normalgeschwindigkeit, sondern die Anströmgeschwindigkeit“ für den 
Schutz von Fischen für ausschlaggebend angesehen wird. 
Dies bedeutet zusammengefasst, dass die Fische, um die Zielgruppe des Fisch-
schutzes sein sollten, an einem Ort anzutreffen sind, wo die Stellung des Re-
chens praktisch keine Rolle spielt. Die Schrägstellung hilft auch nicht beim 
Nachweis der Anströmgeschwindigkeit. 
3.2.2 Leitwirkung an schrägen oder geneigten Rechen 
Die Schrägstellung im Grundriss oder Neigung im Längsschnitt soll u. A. eine 
Leitwirkung erzeugen, die den Fisch zum unterwasserseitigen Ende des Rechens 
leitet, wo er eine Abstiegsmöglichkeit vorfindet. Die in der Literatur (z.B. ATV-
DVWK, 2005) beschriebene Leitwirkung beruht auf der pendelnden Bewegung 
vor dem Rechen, bei der nur die Fische, die von Natur aus den Kontakt mit der 
Rechenfläche nicht vermeiden oder so schwach oder erschöpft sind, dass sie die-
sen Kontakt nicht vermeiden können, nach längerer Zeit an das unterwassersei-
tige Ende zum Abstieg geraten. Ein Abstiegskonzept, das darauf setzt, dass die 
Fische der Strömung nicht mehr widerstehen können, kann nicht wirklich als 
ökologisch überzeugend angesehen werden.  
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Abbildung 1: Modellfischkörper für Versuche zur Auflagekraft 
3.2.3 Anpresskraft 
Die Auffassung, dass Fische auf der Fläche eines zur Strömung schräg stehen-
den Rechens einer geringeren Anpresskraft unterworfen sind, trifft nur zum Teil 
zu. In der Untersuchung von Hübner et. al (2011) wurde basierend auf Daten 
von Berthold (2009) mit dem in Abbildung 1 gezeigten Modellfischkörper der 
bei senkrechter Abströmung der in Abbildung 2 dargestellte Zusammenhang 
festgestellt.  
Die Eintragungen zeigen folgendes: 
a) Die Anpresskraft hängt erstaunlich linear vom Verlust des Rechens ab. 
b) Insbesondere bei kleinen Stababständen sind die Verlustbeiwerte und damit 
auch die Auflagekräfte bei den besten Profilen erheblich geringer als bei 
den herkömmlichen Stabquerschnittsformen. Da der Verlustbeiwert noch 
sehr stark von der Rechenverlegung abhängt, ergeben sich große Vorteile, 
wenn sich ein Rechen leicht und vollständig reinigen lässt.  
c) Bei den besten Profilen sind die Auflagekräfte auf dem Rechen kleiner als 
der Strömungswiderstand im Freiwasser. Dieses zunächst verblüffende Er-
gebnis erklärt sich dadurch, dass die Rechenstäbe mit dem aufliegenden 
Fischkörper eine umströmte Kontur ergeben, die strömungsgünstiger ist als 
der Fischkörper alleine. 
Fazit dieser Untersuchungen ist, dass für die auf der Rechenfläche liegenden Fi-
sche es grundsätzlich günstig ist, wenn die Verlusthöhen klein sind, was mit 
günstigen Rechenstabprofilen und mit häufiger Reinigung angestrebt werden 
kann. Zur Einordnung sei an dieser Stelle noch einmal erwähnt, dass auf der Re-
chenfläche liegende Fische nicht die Zielgruppe der Fischschutzmaßnahmen 
sein sollten, denn diese Fische sind bereits entkräftet und womöglich auch durch 
den Rechenkontakt geschädigt.  
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Abbildung 2: Auflagekraft in Abhängigkeit vom Verlustbeiwert (3 Winkel zur Stabrichtung 
gemittelt; 3 Stababstände) 
3.2.4 Rechenverlust 
Die modernen Rechenprofile erzeugen auch bei kleinen Stababständen bei den 
geforderten geringen Geschwindigkeiten auch bei normaler Durchströmung Ver-
luste in der Größenordnung von wenigen Zentimetern. Damit fallen sie für die 
Stromerzeugung nicht ins Gewicht fallen. Erreicht wird dies durch strömungs-
günstige Profile, gutes Reinigungsverhalten und häufige Reinigung. 
3.2.5 Rechenreinigung 
Das letztgenannte Argument eines gutmütigeren Verhaltens der schrägen Re-
chen bei Anfall von viel Treibzeug ist sicher zutreffend, jedoch insofern zu rela-
tivieren, dass zur Reinigung einer größeren Fläche auch ein höherer Aufwand 
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getrieben werden muss. Immerhin ist bei einem Winkel zur Sohle von 30 Grad 
die Rechenfläche etwa doppelt so groß wie die durchflossene 
Querschnittsfläche. Deshalb ist es fraglich, ob es im Hinblick auf Baukosten und 
Betrieb Vorteile bringt, die Rechenfläche durch starke Neigung drastisch zu ver-
größern. Genauso könnte man die Rechenreinigung auf der kleineren Fläche ef-
fektiver gestalten und so auslegen, dass eine häufigere Tätigkeit keinen übermä-
ßigen Verschleiß erzeugt. 
3.3 Fazit der Betrachtungen zu den schrägen Rechen 
Das Vorstehende zusammenfassend ist festzustellen, dass zur Strömung schräg 
stehende Rechen die ihnen zugeschriebenen positiven Eigenschaften nur in ei-
nem eingeschränkte Maße auch zeitigen. Damit ist zu befürchten, dass die hohen 
Aufwendungen für flächenmäßig vergrößerte schräge Rechen nicht zielführend 
eingesetzt sind. 
4 Neuartiges Konzept eines mit der Rechenreinigung kombinier-
ten Fischabstiegs 
4.1 Funktionsprinzip 
Es muss grundsätzlich davon ausgegangen werden, dass wanderstimmige Fische 
an beliebiger Stelle an den Rechen geraten können und dort gegen die 
Anströmung gerichtet zunächst stehen bleiben. Deshalb ist es die funktionelle 
Grundidee des neuartigen Konzepts, die vor dem Rechen stehenden oder auf der 
Rechenfläche liegenden Fische zusammen mit dem Rechengut einzusammeln 
und behutsam mit reichlich Wasser in das Unterwasser zu leiten. Dies gelingt 
unter Bezug auf Bild 3, indem auf der Oberwasserseite eine vertikal verfahrbare 
Rinne angeordnet wird, die mit folgenden Komponenten ausgestattet ist: 
− Drehbarer Fischschutzkamm auf der Oberwasserseite 
− Schwenkbare Abstreifleiste zum Rechen hin 
− Bodenöffnungen mit Rückschlagklappen 
− Absenkschütz seitlich an einem oder an beiden Enden 
− Bypassrinne mit geringem Gefälle, glatter Innenwand 
Die Abstreifleiste weist eine glatte Kante auf. Sie streift bei der Aufwärtsfahrt 
des Troges das Rechengut in diesen ab. Bei der Abwärtsfahrt wird die Leiste 
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von der Rechenfläche abgehoben, damit zwischenzeitlich angelangtes Re-
chengut überfahren und nicht nach unten abgestreift wird. 
Abbildung 3: Schnitt durch den Fischhebetrog 
Die Ausgangs- und Ruhestellung des Systems ist unten auf der Kanalsohle 
(eventuell in einer Bodenrinne), wobei der Fischschutzkamm auf die Oberwas-
sersohle und die Abstreifleiste auf die Rechenfläche aufgelegt sind. Abstiegswil-
lige Fische stehen in einem geringen Abstand vor dem Rechen oder sie befinden 
sich bereits im Trog, da dort die Strömungsverhältnisse sehr viel ruhiger sind. 
Die Abfolge bei einer Fahrt der Rechenreinigung ist gemäß Abb. 3 in Stichwor-
ten wie folgt: 
− Aufstellen des Fischschutzkammes (Funktion: Strömungsschatten) 
− Aufwärtsfahrt des Troges; dabei Abstreifen des Rechengutes und Ein-
sammeln der Fische. Die Fische nutzen dabei den Strömungsschatten des 
senkrecht stehenden Fischschutzkammes 
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− Wenn die Spitzen des Fischschutzkammes den Wasserspiegel durchstoßen 
haben, sind die Fische gefangen. 
− Umlegen des Fischutzkammes über den Trog (Funktion: Rausspringen 
verhindern und Räuber abhalten) 
− Wenn die Oberkante des Troges den Wasserspiegel erreicht hat, öffnet das 
Absenkschütz die Verbindung zum Bypasskanal; die Entleerung beginnt. 
− Abheben der Abstreifleiste vom Rechen 
− Zur Entleerung wird der Trog langsam weiter angehoben; dabei wird die 
Oberkante des Absenkschützes synchron mit angehoben. 
− Nachlaufzeit mit Wasserzufuhr durch die Bodenöffnungen bis alle Fische 
den Trog verlassen haben 
− Schließen des Absenkschützes durch Anheben; dabei langsames Absen-
ken mit Füllen des Troges durch die Bodenöffnungen 
− Abwärtsfahrt des Troges 
− Auflegen des Fischschutzkammes auf die Oberwassersohle (Funktion: 
Verbindungsrampe) und der Abstreifleiste auf die Rechenfläche 
Der Zyklus sollte incl. Wartezeiten zur Entleerung nicht mehr als 4 min betra-
gen. Im Interesse einer unverzüglichen Fischabwanderung sollte der Fischhebe-
trog etwas alle 15 bis 20 min fahren. Die Antriebe müssen darauf ausgelegt wer-
den. 
4.1.1 Ergebnisse im Labor 
Die Laborversuche ergaben mit Lachs-Smolts und Aalen eine gute Funktion. 
Die Lachse nutzten den Strömungsschatten des Fischschutzkammes, flüchteten 
nicht aus dem Bereich über der Rinne und ließen sich aus der Rinne abschwem-
men. Eine Naturuntersuchung ist geplant. Derzeit wird dazu noch eine Wasser-
kraftanlage gesucht. 
4.2 Konstruktive und betriebliche Aspekte 
4.2.1 Antrieb 
Die vertikale Bewegung des Troges kann mit handelsüblichen Antrieben in 
Form von Seilwinden oder Kranantrieben oder Ähnlichem erfolgen. Das heißt, 
dass die Antriebstechnik wesentlich einfacher als bei üblichen Rechenreinigern 
gestaltet werden kann. Allerdings ist die benötigte Steuerungsanlage etwas auf-
wändiger als bisher, da das zu durchfahrende Programm mehr Komponenten 
anzusteuern hat und mehr Aktionen aufweist als bei herkömmlichen Reiniger-
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Steuerungen. Sowohl der Fischschutzkamm als auch die Abstreifleiste sind mit 
hydraulischen Drehantrieben zu bewegen. Diese stehen auch in Edelstahlausfüh-
rung für Unterwasserbetrieb auf dem Markt zur Verfügung 
4.2.2 Grobrechen 
Moderne Feinrechen und Fischabstiege müssen wegen der feineren Strukturen 
empfindlicher und verstopfungsanfällige sein als bisherige Rechensysteme. 
Deshalb sollten sie mit einem vorgeschalteten Grobrechen vor grobem Treib-
zeug geschützt werden. Hierzu sind neue Grobrechensystems in der Entwick-
lung, die halbautomatisch leicht zu reinigen sind.. 
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Blocksteinrampen in Riegelbauweise ermöglichen den Abbau einer größeren Soh-
lenstufe mittels einer zuvor bestimmten Anzahl an Becken. Die Riegel, welche 
quer zur Strömungsrichtung eingebracht werden, verursachen dabei den notwen-
digen Aufstau, um die Fließgeschwindigkeiten auf ein akzeptables Maß zu redu-
zieren und ggf. eine ökologische Durchgängigkeit zu gewährleisten. Der hier prä-
sentierte Beitrag befasst sich diesbezüglich mit neuen Bemessungsansätzen in Be-
zug auf den Strömungswiderstand sowie die resultierende Energiedissipation, 
welche auch größere Abflusszustände implementieren und somit eine Bemessung 
für den Hochwasserfall ermöglichen. Zudem werden Stabilitätszustände betrach-
tet, um eine ausreichende Dimensionierung der Störsteine zu ermöglichen. 
Stichworte: Blocksteinrampe, Strömungswiderstand, Energiedissipation, Stabilität 
1 Einleitung 
In der Europäischen Wasserrahmenrichtlinie (EU-WRRL 2000) wird die Umge-
staltung der vom Menschen veränderten Wasserkörper gefordert. Dabei ist das 
maßgebliche Ziel das Erreichen eines ökologisch „guten“ Zustandes. Über die 
(a) biologischen, (b) hydromorphologischen sowie (c) chemischen und che-
misch-physikalischen Komponenten erfolgt dabei die Klassifizierung der vorlie-
genden oder erreichten Gewässerzustände. Wenn es die Randbedingungen zu-
lassen, sind die im Zuge der Industrialisierung aufgestauten Gewässer in den 
naturnahen Zustand zurückzuführen, wobei auch ein „Schleifen“ der Wehre in 
Erwägung zu ziehen ist. Die verbleibenden Sprünge in der Sohle können dabei 
mit Hilfe von Längsbauwerken, wie Sohlengleiten oder Sohlenrampen (DIN 
4047 1989), über einen längeren Fließweg moderat abgebaut werden. Dabei 
liegt das Ziel in der Reduzierung der Fließgeschwindigkeiten sowie dem Errei-
chen von Mindestwasserständen, welche eine Fischpassierbarkeit ermöglichen. 
Eine besondere Form der Sohlenrampen sind sogenannte Blocksteinrampen in 
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Riegelbauweise. Diese reduzieren die Sohlhöhe über quer zur Strömungsrich-
tung angeordnete Riegel mit sinkendem Höhenniveau. Die Querriegel werden 
dabei aus großen Wasserbausteinen (Durchmesser teils > 1,0 m) errichtet, wel-
che im Sohlmaterial bis zu mehreren Dezimetern eingebunden werden. In man-
chen Fällen erfolgt gar eine Einbetonierung der großen Störsteine, um die Stabi-
lität auch für extreme Abflussereignisse zu gewährleisten. In den Becken zwi-
schen den Riegeln wird ein grobkörniges Sohlmaterial eingebracht (D > 0,1 m, 
je nach Bauwerk deutlich größer), welches die Sohle vor Erosion schützen und 
die großen Störsteine schützen soll. Abbildung 1 zeigt ein Foto einer Blockstein-
rampe in Riegelbauweise in einem urbanen Gebiet. Es ist erkennbar, dass die 
Riegel an einigen Stellen durch kleinere Störsteine in der Höhe reduziert wer-
den. Dies ermöglicht die Abführung der maßgeblichen mittleren Durchflüsse. Im 
Falle von überdurchschnittlichen Abflussereignissen erfolgt in zunehmendem 
Maße die Überströmung der kompletten Riegel über die gesamte Bauwerksbrei-
te. Für die hydraulische Bemessung sind somit Strömungswiderstände sowie die 
hervorgerufene Energiedissipation relevant. Da Blocksteinrampen zumeist recht 
kostenintensiv sind, ist zudem die Betrachtung der Stabilitätskriterien ebenfalls 
ein maßgebliches Element der hydraulischen Bemessung. Hierbei sind zwei Sta-
bilitätsbetrachtungen notwendig: (a) Stabilität der einzelnen Störsteine in den 
Riegeln (versagt ein Riegel, kann die Stabilität des Gesamtbauwerks gefährdet 
sein) und (b) Stabilität des Sohlsubstrats in den Becken (erodiert die Sohle, sinkt 
die Stabilität der Störsteine).  
   
Abbildung 1: Foto einer zweigeteilten Blocksteinrampe in Riegelbauweise in Wuppertal 
Barmen, links: Bauzustand (Quelle: Wupperverband), rechts: Betriebszustand 
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2 Hydraulische und numerische Modellversuche 
2.1 Hydraulisches Modell  
Um die maßgeblichen Strömungscharakteristika auf Blocksteinrampen in Rie-
gelbauweise zu identifizieren und daraus geeignete Bemessungsformeln abzulei-
ten, erfolgt die Errichtung eines hydraulischen Versuchsmodells im Wasserbau-
labor der Bergischen Universität Wuppertal. Das Modell wird dabei im Maßstab 
1:15 errichtet (Abb. 2). Für das hydraulische Modell wird eine fixe Bauwerks-
geometrie mit folgenden Eigenschaften gewählt: 
Abstand der Riegel (Beckenlänge): Lb = 33 cm 
Höhe der Riegel: hB = 6 cm 
Rampenbreite: W = 80 cm 
Rampenneigung: S = 1:30 
Rampenlänge: LR = 200 cm 
Durchflüsse: Q = 5 bis 50 l/s 
 
Abbildung 2: Foto ausgewählter Modellläufe (Q = 5, 15, 30 50 l/s, links oben, rechts oben, 
links unten, rechts unten) 
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2.2 Numerisches Model 
Die Modellläufe des hydraulischen Modells werden herangezogen, um ein nu-
merisches 3D-Modell zu kalibrieren. Das hierfür gewählte numerische Modell 
ist FLOW-3D® der Firma Flow Science. Das Modell wird mit etwa 2 Mio. Zel-
len und einem Gitter-Block erstellt. Als Einlauf- und Auslaufrandbedingung 
wird ein Wasserstand in Verbindung mit einer Geschwindigkeit vergeben. Das 
Renormalize-Group (RNG) Turbulenzmodell wird gewählt. Die Ermittlung der 
freien Wasserspiegellage erfolgt in FLOW-3D mit Hilfe der Volume-of-Fluid 
(VOF) Methode (Hirt und Nichols 1981). Nach der erfolgreichen Reproduzie-
rung der hydraulischen Modelläufe (Abb. 3, Abb. 4) erfolgt die Ausweitung des 
Versuchsprogramms. Dabei werden die folgenden geometrischen Randbedin-
gungen gewählt: 
Abstand der Riegel (Beckenlänge): Lb = 33 cm und 39 cm 
Höhe der Riegel: hB = 6 cm und 9 cm 
Rampenneigung: S = 1:50, 1:30, 1:20, 1:10 
Durchflüsse: Q = 5 bis 200 l/s 
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Abbildung 4: Beispielhaftes, vergleichendes Ergebnis eines hydraulischen und numerischen 
Versuchslaufs, Q = 35 l/s, S = 1:30, Lb = 33 cm, hB = 6 cm 
3 Ergebnisse 
3.1 Abflussregime 
Wie bereits in Oertel (2011) beschrieben, erfolgt der Abfluss auf Blockstein-
rampen in Riegelbauweise in drei maßgeblichen Strömungsregimen: (a) Be-
ckenabfluss, (b) gewellter Abfluss und (c) Gerinneabfluss. Dabei kann als domi-
nantes Kriterium der Abfluss mit den sich einstellenden Wasserständen ange-
nommen werden. Zudem beeinflussen die Neigung sowie Riegelabstand und 
Riegelhöhe den Zeitpunkt des Eintretens des jeweils nächsten Abflussregimes. 
Die Beckenströmung ist gekennzeichnet durch eine nahezu waagerechte Was-
serspiegellage. Dabei erfolgt der Abfluss fast ausschließlich über die tiefer lie-
genden Störsteine in den Riegeln (h ≤ hB). Für steigende Abflüsse werden zu-
nehmend auch die großen Störsteine überströmt und der Abfluss gerät in einen 
gewellten, quasi-stationären Zustand (hB ≤ h ≤ 1.5hB). Für sehr große Abflüsse 
(h > 1.5hB) glättet sich die Wasserspiegellage allmählich und ein gleichförmiger, 
parallel zur Sohle verlaufender Gerinneabfluss stellt sich ein. Abbildung 5 zeigt 
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Abbildung 5: Bsp. Entwicklung der Abflussregime, S = 1:30, Lb = 33 cm, hB = 6 cm 
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3.2 Berechnung von Wasserständen, Strömungswiderstand und Energie-
dissipation 
Die hydraulischen und numerischen Untersuchungen haben gezeigt, dass die 
Berechnung der Wasserstände für den Beckenabfluss hinreichend genau mit ei-




ww hgWCQ =  (1) 
mit: Q = Durchfluss, Cw = Abflussbeiwert, W = Bauwerksbreite, g = Erdbe-
schleunigung, hw = Überfallhöhe (tiefe und große Störsteine separat). 
Im gewellten Abflussregime kann ein Forschungsdefizit identifiziert werden, da 
die Wellenberge und Täler nicht hinreichend genau abgebildet werden können 
(siehe Abb. 5). Für den Gerinneabfluss, also für eine sich einstellende gleich-
förmige Strömung auf dem Bauwerk, hat sich ein Ansatz unter Einbeziehung 
von Reibungsbeiwerten als anwendbar erwiesen: 
 grS
f
U 8=  (2) 
mit: U = mittlere Fließgeschwindigkeit, f = Reibungsbeiwert, r = hydraulischer 
Radius, S = Rampenneigung. Der Reibungsbeiwert lässt sich dabei über einen 














0023,02,2log09,04,48  (3) 
Die somit berechneten gleichförmigen Wasserspiegellagen sind gestrichelt in 
Abb. 5 dargestellt.  
Neben den Wasserständen ist die Energiedissipation auf dem Bauwerk von Re-
levanz. Hier kann auf einen Ansatz nach Pagliara und Chiavaccini (2006) zu-
rückgegriffen werden: 





hSaaaaE cr 3211 exp1  (4) 
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mit: ΔEr = (E0–E1)/E0 = relative Energiedissipation, E0 = Energiehöhe Oberwas-
ser, E1 = Energiehöhe Unterwasser, a1..3 = Parameter, hc = (Q2g–1W–2)1/3 = 
Grenzwassertiefe, H = Rampenhöhe.  
Nach Oertel und Schlenkhoff (2012) erfolgt dabei eine Anpassung der Beiwerte 

















Aus Gleichung 4 zeigt sich, dass die relative Energiedissipation in Abhängigkeit 
der kritischen Wassertiefe (Durchfluss), der Rampenhöhe sowie der Neigung 
erfolgen kann. Mit steileren Rampen nimmt dabei die Energiedissipation ab. 
Ebenso mit steigenden Durchflüssen. 
3.3 Stabilität 
Die Stabilität einer Blocksteinrampe in Riegelbauweise hängt maßgeblich von 
der Stabilität der großen Störsteine ab. Damit diese ausreichend groß dimensio-
niert werden können, ist das Wissen über die angreifenden Strömungskräfte un-
abdingbar. In diesem Bezug erfolgt die direkte Messung von Kräften in Strö-
mungsrichtung mit Hilfe von vertikal installierten Wägezellen im hydraulischen 
Modell. Vergleichend werden aus dem numerischen Modell Druckspannungen 
ober- und unterwasserseitig der Störsteine zu resultierenden Kräften integriert. 


















F  (6) 
mit: FD = Strömungskraft, Fs = 0,5ρghBAB = statische Vergleichskraft, ρ = Dich-
te, hB = Störsteinhöhe, AB = Störsteinfläche in Strömung. 
Mit Hilfe von Gleichung 6 lassen sich Kräfte auf einzelne Störsteine nähe-
rungsweise bestimmen. Dabei sei angemerkt, dass die vorliegende dreidimen-
sionale Strömung aber zu abweichenden Kräften führen kann. Insbesondere der 
Ort der Störsteine, z. B. unmittelbar unterhalb einer Öffnung in den Riegeln, 
kann zu variierenden Ergebnissen führen. 
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4 Zusammenfassung und Fazit 
Blocksteinrampen in Riegelbauweise sind moderne Bauwerke, welche als natur-
nahe Lösung zur Überwindung größerer Höhenunterschiede herangezogen wer-
den können. Für eine hydraulische Bemessung sind Wasserstände auf dem Bau-
werk sowie die Energiedissipation zu bestimmen. Die in diesem Beitrag aufge-
führten Gleichungen können für derartige Bauwerke herangezogen werden, wo-
bei insbesondere für den Gerinneabfluss mit gleichförmiger Wasserspiegellage 
einen gesonderten Ansatz mit Reibungsbeiwerten empfohlen wird. Hier führt ein 
standardisierter Ansatz nach Poleni zu überschätzen Wasserständen. Für den 
gewellten Abfluss kann ein Forschungsdefizit identifiziert werden. Die Energie-
dissipation auf dem Bauwerk lässt sich mit einem Exponentialansatz bestimmen. 
In Bezug auf die Stabilität des Bauwerks wird eine Formel präsentiert, mit deren 
Hilfe sich die Kräfte auf einzelne Störsteine in den Riegeln bestimmen lassen. 
Hier ist darauf zu achten, dass örtliche Gegebenheiten zu abweichenden Kräften 
führen können.  
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Untersuchung der kleinräumigen Auffindbarkeit 








Mit der Novellierung  des Wasserhaushaltsgesetzes im Jahre 2010 obliegt dem 
Bund die Aufgabe, die ökologische Durchgängigkeit an den von der Wasser- und 
Schifffahrtsverwaltung (WSV) errichteten und betriebenen Stauanlagen wieder-
herzustellen. Nach aktuellen Analysen sind über 250 Stauanlagen an Bundeswas-
serstraßen ökologisch durchgängig zu gestalten. Gerade an den Bundeswasser-
straßen in Verbindung mit Flusswasserkraftwerken stehen die Planer jedoch häu-
fig vor besonderen Schwierigkeiten. Durch die vorhandene, in der Regel größere 
Gewässerbreite, in Kombination mit der Konkurrenzsituation zwischen dem Ab-
fluss der Fischaufstiegsanlage (FAA), der Wasserkraftanlage (WKA) sowie dem 
Abfluss über das Wehr entstehen komplexe Bedingungen zur Bereitstellung einer 
den Fisch in die FAA leitenden Strömung. Neben der korrekten Positionierung 
des Einstieges gilt eine hinreichende Leitströmung als Hauptkriterium hinsichtlich 
der kleinräumigen Auffindbarkeit einer FAA. 
An der im März 2011 offiziell eingeweihten FAA an der Stauanlage Nassau an 
der Lahn wurden erste Untersuchungen zur hydraulischen Beurteilung der klein-
räumigen Auffindbarkeit durchgeführt. Eine Besonderheit dieser FAA ist eine 
durch das Ingenieurbüro Floecksmühle geplante Konstruktion bestehend aus 
sechs im Winkel verstellbaren, vertikalen Lamellen im Einstiegsbereich der Anla-
ge, welche eine Verbesserung der Leitströmung bewirken soll. Die durchgeführ-
ten Untersuchungen basieren auf einer Kombination von Messungen mittels ADV 
(Acoustic Doppler Velocimeter) und ADCP (Acoustic Doppler Current Profiler). 
Hierduch ist es möglich, sowohl die Leitströmung als auch die Turbinenausströ-
mung in direkter Konkurrenz zueinander zu erfassen. 
Mit Hilfe dieser Messungen konnten deutliche durch die Lamellenkonstruktion 
hervorgerufene hydraulische Effekte im Nahbereich der FAA nachgewiesen wer-
den. Eine Analyse der Konkurrenzsituation zwischen Turbinenausströmung und 
Leitströmung war in wesentlichen Teilen möglich, Defizite des angewendeten 
Messverfahrens wurden aufgezeigt. 
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Die Wiederherstellung der Durchgängigkeit der Fließgewässer kann an Stauan-
lagen durch die Realisierung von korrekt angeordneten und gestalteten Fischauf-
stiegsanlagen (FAA) gewährleistet werden. Neben dem Passieren einer FAA ist 
das Auffinden des Einstieges im Unterwasser einer Stauanlage nicht minder von 
Bedeutung, möchte man die Durchgängigkeit für die autochthone Fischfauna 
stromauf sicherstellen. Die Auffindbarkeit des Einstieges einer FAA kann dabei 
im stauwehrnahen Bereich durch eine kleinräumig wahrnehmbare Leitströmung 
im Nahbereich der FAA verbessert werden. 
Insbesondere an Stauanlagen mit Wasserkraftnutzung besteht jedoch eine Kon-
kurrenzsituation zwischen der Leitströmung einer FAA, der Turbinenausströ-
mung der Wasserkraftanlage (WKA) sowie einem ggf. auftretendem Wehrüber-
fall. Die stark turbulenten Strömungen der Turbinenausströmung bzw. des 
Wehrüberfalls können dazu führen, dass die Wirkung der Leitströmung aus der 
FAA räumlich stark begrenzt wird und sich somit negative Auswirkungen auf 
die Auffindbarkeit der Anlage ergeben. 
Im Folgenden wird eine durchgeführte Untersuchung zur kleinräumigen 
Auffindbarkeit der bestehenden FAA in Nassau an der Lahn vorgestellt. Ziel 
war es, mit Hilfe von akustischen Messsystemen die stauwehrnahen Strömungen 
im Unterwasser der WKA aus hydraulischer Sicht zu bewerten. Detaillierte In-
formationen zu den Untersuchungen können Klüber (2011) entnommen werden. 
Die vorliegende Untersuchung wurde durch die Bundesanstalt für Wasserbau 
gefördert und durch das Ingenieurbüro Floecksmühle sowie die Süwag Energie 
AG unterstützt. 
2 Fischaufstiegsanlage Nassau an der Lahn 
Die untersuchte FAA befindet sich an der Stauanlage Nassau an der Lahn 
(Lahn-km 117,26), welche in diesem Abschnitt als Bundeswasserstraße ausge-
wiesen ist. 
Es handelt sich um eine Stauanlage bestehend aus einer Schleuse im Norden 
sowie daran anschließend zwei Wehrfelder (vgl. Abbildung 1). Die Fallhöhe be-
trägt 3,80 m. Zum südlichen bzw. linken Ufer wird die Stauanlage durch eine 
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Wasserkraftanlage mit einer maximalen Leistung von 1,16 MW und einem Aus-
baudurchfluss von 45 m³/s abgeschlossen. Das Herz des Kraftwerks bildet eine 
doppelt geregelte Kaplan-Rohrturbine. 
Neben der WKA befindet sich die Fischaufstiegsanlage mit einem maximalen 
Durchfluss von 1,40 m³/s. Die FAA wurde als Kombination aus technischer 
(Schlitzpass) und naturnaher Bauweise (Raugerinne mit Beckenstruktur) reali-
siert (vgl. Abbildung 1). 
Das Untersuchungsgebiet umfasst den Unterwasserbereich der WKA mit einer 
Länge von etwa 25 m und einer Breite von rund 10 m.  
 
Abbildung 1: Stauanlage mit FAA (aus GeoViewer der WSV/IB Floecksmühle (2008), an-
gepasst) 
Als Besonderheit der FAA kann die zum Patent angemeldete Lamellenkonstruk-
tion im Einstiegsbereich bezeichnet werden (vgl. Abbildung 2). Die Lamellen 
schließen an den Einstieg der FAA parallel zur Außenwand an und erstrecken 
sich über eine Länge von etwa 5,00 m. Sie bilden in diesem Abschnitt eine 
Trennung zwischen Leitströmung und Turbinenausströmung. 
Je nach Stellung der vertikalen Lamellen wird die Leitströmung beeinflusst. 
Durch eine Öffnung der Lamellen gegen die Fließrichtung um etwa 150° soll die 
Leitströmung verstärkt werden. Eine Schließung der Lamellen (entspricht 0°) 
mindert den Einfluss der turbulenten Turbinenausströmung auf die Leitströmung 
ab. 
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Abbildung 2: Lamellenkonstruktion; a: Funktion; b: Stellbereich 
3 Durchgeführte Messungen 
Die Messungen bestanden aus einer kombinierten Anwendung zweier akusti-
scher Messverfahren, dem ADCP (Acoustic Doppler Current Profiler) sowie 
dem ADV (Acoustic Doppler Velocimeter). Hierbei handelt es sich um Ultra-
schall-Doppler-Messgeräte. Bei dieser Technik wird ein emittiertes Ultraschall-
signal durch im Gewässer befindliche Schwebstoffe reflektiert. Über den bei der 
Reflexion des Signals durch die sich bewegenden Partikel entstehenden Dopp-
lereffekt kann dann die Fließgeschwindigkeit ermittelt werden. Weitere Informa-
tionen zum ADCP können Teledyne RD Instruments (2006) entnommen werden. 
Details zum ADV erhält man u. a. in Rusello (2005). 
3.1 Messungen im Nahbereich der FAA 
Die Messungen im Bereich der Leitströmung wurden mit drei simultan ange-
wendeten ADV-Sonden realisiert. Montiert an einer verschieblichen Traverse 
konnte ein Messraster mit 3 Messachsen und maximal 8 Messquerschnitten so-
wie bis zu drei Tiefenebenen definiert werden (vgl. Abbildung 3). Auf Grund 
der baulichen Gegebenheiten wurde der Messbereich in Fließrichtung unterhalb 
der Lamellenkonstruktion definiert. Der Abstand zwischen den Querschnitten 
betrug 1,00 m, so dass ein Bereich in Fließrichtung von 8,00 m erfasst werden 
konnte. Damit war es möglich, bis zu 60 Messpunkte aufzunehmen. 
Es wurde eine Messdauer pro Punkt von mindestens 4 Minuten festgelegt, um 
alle relevanten Skalen der auftretenden Turbulenz sowie Ablösungen im Unter-
wasser der WKA Rechnung zu tragen. 
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Abbildung 3: ADV-Messung; a: Messraster; b: Durchführung der Messung 
3.2 Messungen im Bereich der Turbinenausströmung 
Parallel zu den Messungen im Nahbereich der FAA wurde mit Hilfe von ADCP-
Messungen die Turbinenausströmung erfasst. 
Der ADCP-Messkopf wurde dabei auf einem Schwimmkörper montiert und 
konnte so mit Hilfe von über den Unterwasserkanal gespannten Seilen in die 
entsprechende Position gebracht werden (vgl. Abbildung 4). Dieses Verfahren 
fand bereits bei einer früheren Untersuchung an der Stauanlage Lauffen am Ne-
ckar Anwendung. Informationen hierzu können Sokoray et al. (2011) entnom-
men werden. 
Die 12 Messpunkte verteilten sich auf 3 Querschnitte, die einen Abstand zuei-
nander in Fließrichtung von etwa 7,00 m aufwiesen (vgl. Abbildung 4). 
Da auch hier der turbulente Charakter der Strömungssituation berücksichtigt 
werden muss, wurde für jeden Messpunkt eine Messdauer von 10 Minuten ge-
wählt. 
  
Abbildung 4: ADCP-Messung; a: Messraster (aus Geoviewer der WSV/IB Floecksmühle 
(2008)); d: Durchführung der Messung 
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4 Ergebnisse und Bewertung 
4.1 Messungen im Nahbereich der FAA 
Im Rahmen der vorliegenden Untersuchung konnte die Leitströmung mittels der 
ADV-Messungen für zwei Abflusszustände erfasst werden. Dies war neben ei-
nem Q150 mit etwa 24 m³/s auch ein Q10 mit ungefähr 10 m³/s. Für beide Abflüs-
se konnten zwei Ausrichtungen der Lamellen untersucht werden. 





Abbildung 5: Lage der Messebenen der ADV-Messung 
In Abbildung 6 und 7 sind die Ergebnisse der resultierenden Fließgeschwindig-
keit für die beiden untersuchten Lamellenstellungen bei einem Q150 in Ebene 1 
dargestellt. Diese Ebene befindet sich etwa 0,50 m unter dem Wasserspiegel 
(WSP). 
 Fließrichtung  a  
Abbildung 6: Resultierende Fließgeschwindigkeiten etwa 0,50 m unter WSP bei Q150 in 
cm/s; Lamellen geschlossen 
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 Fließrichtung  b  
Abbildung 7: Resultierende Fließgeschwindigkeiten etwa 0,50 m unter WSP bei Q150 in 
cm/s; Lamellen geöffnet 
Es zeigt sich, dass durch Öffnung der Lamellen eine Erhöhung der resultieren-
den Fließgeschwindigkeit innerhalb der Leitströmung hervorgerufen wird. 
Zusätzlich zu den Fließgeschwindigkeiten war es möglich, die turbulente kineti-
sche Energie zu berechnen. Bei Analyse der erhaltenen Ergebnisse zeigte sich 
eine Erhöhung der Turbulenz bei geöffneten Lamellen (vgl. Klüber (2011)). 
Somit kann anhand der ersten Untersuchungen davon ausgegangen werden, dass 
die angestrebte Wirkung der Lamellen im Messbereich erkennbar ist. Sowohl 
die Abschirmung vor der Turbulenz wie auch die Verstärkung der Leitströmung 
konnte nachgewiesen werden. 
4.2 Messungen im Bereich der Turbinenausströmung 
Die vorgesehenen ADCP-Messungen konnten zum aktuellen Zeitpunkt für ein 
Q10 realisiert werden. Damit war eine Analyse der Konkurrenzsituation zwischen 
der Turbinenausströmung und der Leitströmung für diesen Zustand möglich. In 






Abbildung 8: Lage der gemessenen Querschnitte der ADCP- sowie der ADV-Messung 
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Anhand der Messungen erfolgte die Berechnung der resultierenden Fließge-
schwindigkeit. In Abbildung 9 sind sowohl die Ergebnisse für die Turbinenaus-
strömung wie auch der Leitströmung dargestellt.  
Erwartungsgemäß befindet sich der Bereich der höchsten Fließgeschwindigkei-
ten innerhalb der Turbinenausströmung. Die Ausrichtung der Vektoren lässt hier 
den Drall des aus der Turbine ausströmenden Wassers erkennen (vgl. Abbildung 
9). Die höheren Fließgeschwindigkeiten bei diesem Zustand können zu einer 
größeren Attraktivität der Turbinenausströmung für die aufstiegswillige Fisch-
fauna führen, sofern die Geschwindigkeiten nicht den für autochthone Fischar-
ten maximal zulässigen Wert übersteigen. Es ist jedoch zu bedenken, dass dieser 
Bereich hohe Turbulenzen aufweist, welche möglicherweise unattraktiv auf vie-
le Fischarten wirken können.  
Richtet man den Fokus auf die Messmethodik, so fällt der Bereich mit einer 
Breite von etwa 2,00 m zwischen der ADCP-Messung (Turbinenausströmung) 
und der ADV-Messung (Leitströmung) ins Auge. Gerade dieser Grenzbereich 
zwischen beiden Messungen kann wichtige Erkenntnisse hinsichtlich der 
Auffindbarkeit des Einstieges zur FAA liefern. Hier ist eine weitere Optimie-
rung des Verfahrens und damit eine Minimierung dieses Bereiches anzustreben. 
Gleiches gilt auch für den Bereich zwischen Lamellen und Außenwand der 
FAA, welcher auf Grund der baulichen Gegebenheiten nicht messtechnisch er-
fasst werden konnte.  
  
Abbildung 9: Resultierende Fließgeschwindigkeiten in cm/s der ADCP- und ADV-
Messung für Q10 
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5 Schlussfolgerungen und Ausblick 
Es wurden im Rahmen der vorgestellten Untersuchung kombinierte Messungen 
mit Hilfe von ADV und ADCP durchgeführt. Damit konnte sowohl die Leit-
strömung im Nahbereich der FAA wie auch die Ausströmung der WKA mess-
technisch erfasst werden. 
Auf Basis der Messungen im Nahbereich des Einstieges zur FAA konnte die 
dort als Prototyp eingesetzte Lamellenkonstruktion zur Verbesserung der Leit-
strömung untersucht werden. Die bisherigen Messungen lassen darauf schließen, 
dass die installierte Lamellenkonstruktion bei untersuchter Ausrichtung eine 
Verstärkung der Leitströmung hervorrufen sowie eine Minderung des Einflusses 
der turbulenten Turbinenausströmung auf die Leitströmung bewirken kann. 
Die erwartungsgemäß erkennbare Dominanz der Turbinenausströmung gegen-
über der Leiströmung birgt Gefahren hinsichtlich der Auffindbarkeit des Ein-
stieges. 
Die gewonnenen Ergebnisse zeigten, dass die gewählte Methodik grundsätzlich 
geeignet ist, um die kleinräumige Auffindbarkeit analysieren zu können. Es 
konnten Defizite der eingesetzten Messverfahren festgestellt werden, die weiter 
zu analysieren sind. Insbesondere der Grenzbereich zwischen der Turbinenaus-
strömung und der Leitströmung sollte abgedeckt werden. 
Weiterführende Messprogramme sollen die Untersuchung komplettieren und 
eine belastbarere Aussage zur kleinräumigen Auffindbarkeit der untersuchten 
FAA sowie der Effizienz der installierten Lamellenkonstruktion unterstützen. 
Ferner ist eine Optimierung der genutzten Verfahren anzustreben. 
Für eine umfassende Bewertung ist zudem ein biologisches Monitoring erforder-
lich und auch geplant. 
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Numerische und physikalische Modellunter-
suchungen im Rahmen der Planung der          
Fischaufstiegsanlage Geesthacht an der Elbe 
Mark Musall 
Frank Seidel  
Jochen Riesterer 





Zur Untersuchung der im Zusammenhang mit der Planung der größten Fischauf-
stiegsanlage Europas am Elbewehr Geesthacht aufgetretenen hydraulischen Fra-
gestellungen wurden am Institut für Wasser und Gewässerentwicklung des 
Karlsruher Instituts für Technologie umfangreiche aufeinander abgestimmte nu-
merische, physikalische und ethohydraulische Modellversuche durchgeführt. Die-
se hybride Vorgehensweise zeigte umfangreiche Synergieeffekte. Zudem konnte 
eine gute Prognosefähigkeit der numerischen Simulation nachgewiesen werden. 
Die damit erreichte hohe Qualität der Anlagenplanung wird mittlerweile durch 
das sehr erfolgreiche Monitoring an der seit Herbst 2010 in Betrieb befindlichen 
Anlage bestätigt. 
Stichworte: HN-Modellierung, Hybride Modellierung, Ethohydraulik, 
Fischaufstiegsanlage Geesthacht 
1 Veranlassung und Zielsetzung 
Am nördlichen Elbufer bei der Wehranlage Geesthacht wurde 2010 ca. 20 km 
südöstlich von Hamburg von der Vattenfall Europe Generation AG eine zusätz-
liche Fischaufstiegsanlage in Betrieb genommen. Diese ist als Doppelschlitzpass 
ausgeführt und ermöglicht einem breiten Artenspektrum den Elbaufstieg. Die 
Dimensionierung der Anlage orientierte sich dabei gemäß DVWK an dem größ-
ten (atlantischer Stör) und dem schwimmschwächsten (Flunder) Fisch, der das 
Bauwerk passieren soll.  
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Da bei der Übertragung bekannter Dimensionierungsparameter für Doppel-
schlitzpässe auf eine Anlage der dadurch erforderlichen Größe Unsicherheiten 
vorhanden waren, wurde die Strömungscharakteristik in Abstimmung mit Fisch-
sachverständigen mittels umfangreicher Modelluntersuchungen ermittelt und 
hinsichtlich ihrer Funktionstüchtigkeit überprüft.  
Das Strömungsverhalten innerhalb der neu zu planenden Anlage war dabei so zu 
bemessen, dass sich zum einen ein durchgängiger Wanderkorridor mit einem für 
die Fische gut wahrnehmbaren Strömungspfad ausbildet und zum anderen die 
lokalen Strömungsgeschwindigkeiten und Turbulenzmuster eine Passage der 
Fischaufstiegsanlage auch für leistungsschwächere Fischarten ermöglichen. Be-
zogen auf die Zielarten wurden dabei Geschwindigkeitsgrenzwerte von 0,3 m/s 
< v < 1,5 m/s definiert, welche an mindestens 300 Tagen im Jahr einzuhalten 
sind, um die ausreichende Passierbarkeit der Anlage zu gewährleisten. Diese 
Strömungseigenschaften waren auch für die beiden aus Platzgründen im oberen 
Drittel der FAA vorgesehenen 180-Grad Umlenkungen nachzuweisen, wobei 
hier zusätzliche Anforderungen wie z.B. die gleichmäßige Beaufschlagung der 
Innen- und Außenkurve und die Vermeidung negativer Beeinflussungen der 
nachfolgenden Becken zu beachten waren. Aufgrund der Beeinflussung des 
Unterwassers der Anlage durch die Tide und ggf. damit verbundener lokaler Un-
terschreitungen der Mindestfließgeschwindigkeit bei Tidehochwasser mussten 
darüber hinaus weitere standortspezifische Anpassungen in Form zusätzlicher 
Wassereinspeisungen (Dotationen) analysiert und in das Gesamtkonzept integ-
rieren werden. 
Neben der Strömungscharakteristik innerhalb der Anlage waren auch deren 
Anströmung, die Auffindbarkeit des unterstromigen Einstieges, die strömungs-
bedingten Belastungen auf einzelne Bauwerksteile im Hochwasserfall sowie die 
am oberstromigen Zulauf gelegene Fischzählanlage (Monitoringstation) Gegen-
stand der hydraulischen Untersuchungen. Diese erfolgten in enger Zusammenar-
beit mit Fischsachverständigen des Instituts für angewandte Ökologie (IfÖ), 
Kirtorf-Wahlen sowie dem planenden Ingenieurbüro KED, Hamburg. 
2 Untersuchungsgebiet 
Die Wehranlage Geesthacht, das einzige Querbauwerk der Elbe auf deutschem 
Gebiet, liegt an Elbe-km 585,9 und stellt das oberstromige Ende der Tideelbe 
dar. Bedingt durch den mittleren Tidehub von fast 4 m im Unterwasser des 
Wehres, ist durch die FAA ein ständig variierender Höhenunterschied von min-
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destens ca. 0,7 m bis maximal ca. 4,5 m zu überwinden. Der langjährige mittlere 
Elbabfluss im Untersuchungsgebiet beträgt ca. 700 m³/s. Das jährliche Spektrum 
erstreckt sich dabei von ca. 300 m³/s bis zu ca. 1900 m³/s. Der maximal beo-
bachtete Abfluss trat während des Augusthochwassers 2002 mit Q > 3500 m³/s 
auf. Die Wehranlage besteht aus 4 Wehröffnungen von je 50 m Breite, wo mit 
beweglichen Stahlsektoren der Wasserstand im Oberwasser geregelt wird, sowie 
zwei weiteren Wehrfeldern mit festen Wehrschwellen, die nur bei Hochwasser 
durchströmt werden. Am südlichen Ufer existiert seit 1998 eine kleine, jedoch 
stark selektiv wirkende Fischaufstiegsanlage in Rauhgerinnebauweise, die den 
heutigen Ansprüchen nicht mehr genügt. 
3 Untersuchungskonzept  
Das Untersuchungskonzept basierte auf einer hybriden Vorgehensweise, beste-
hend aus mehreren numerischen und physikalischen Modellen. Dabei werden 
basierend auf numerischen Modellergebnissen Vorplanungen erstellt sowie 
Wechselwirkungen mit der Umgebung quantifiziert. Anschließend erfolgt die 
Detailoptimierung in physikalischen Modellen. Über wechselseitig angepasste 
Modellrandbedingungen erfolgt die interaktive Kopplung der einzelnen Modell-
typen untereinander. 
 
Abbildung 1: Modellbausteine der hybriden Untersuchungen zur FAA Geesthacht 
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Die Vorteile dieser hybriden Herangehensweise liegen neben der meist deutli-
chen Zeitersparnis vor allem in Synergieeffekten bedingt durch die jeweiligen 
modellspezifischen Vorteile sowie in der gegenseitigen Absicherung bzw. Er-
gänzung der Ergebnisse. So konnten z.B. bei der Ermittlung eines für die fisch-
ökologische Bewertung erforderlichen, vollständigen Geschwindigkeitsbilds im 
Schlitzquerschnitt (vgl. Abb. 2) wandnahe Bereiche, die aus messtechnischen 
Gründen nicht bzw. nur ungenau zu erfassen waren, mit den Ergebnissen der 
numerischen Simulation vervollständigt werden. 
Nachfolgend werden die einzelnen Modellbausteine der Untersuchung kurz er-
läutert (vgl. auch Abb. 1). 
 
3.1 2D-Modell des Elbabschnitts von Elbe-km 580 bis 588 
Über ein tiefengemitteltes 2D-HN-Modell eines ca. 8 km langen Elbabschnitts 
im Bereich der Wehranlage Geesthacht erfolgte die Untersuchung der zu erwar-
tenden Leitströmung sowie der Anströmung der Anlage im Oberwasser. Des 
Weiteren diente dieses numerische Modell auch zur Ermittlung und Quantifizie-
rung der maßgebenden Lastfälle bei Hochwasser.  
3.2 2D-Gesamtmodell der FAA 
Zur Analyse der Auswirkungen der Tide auf die Strömung und die Wasserstände 
in der Fischaufstiegsanlage sowie zur Vordimensionierung des Dotationskon-
zepts zur Sicherung eines durchgängigen Strömungspfads in der Anlage bei Ti-
dehochwasser wurde ein detailliertes tiefengemitteltes 2D-HN-Modell der ge-
samten Fischaufstiegsanlage eingesetzt. Auf Basis dieses Modells konnte zudem 
auch die grundlegende Strömungscharakteristik hinsichtlich der Lage von Berei-
chen hoher bzw. niedriger Geschwindigkeiten sowie der Abgrenzung von Ruhe-
zonen analysiert werden. 
3.3 3D-HN-Teilmodelle der FAA 
Zusätzlich zu der tiefengemittelten Modellierung wurden mehrere vollständig 
dreidimensionale HN-Modelle erstellt, welche einzelne Teilbereiche der geplan-
ten Anlage abbildeten. Damit wurden die Modelltopographie sowie die hydrau-
lischen Rahmenbedingungen eingehenden Sensitivitätsanalysen unterzogen und 
entsprechend den, durch die Fischsachverständigen definierten, Anforderungen 
optimiert.  
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3.4 Physikalisches Modell, Maßstab 1:13 
Ergänzend zu den numerischen Strömungsberechnungen wurde ein detailliertes 
physikalisches Modell der kompletten Anlage im Maßstab 1:13 aufgebaut. Da-
bei wurden alle relevanten Einbauten originalgetreu nachgebildet. Die Modellie-
rung des Tidehubs durch unterwasserseitige Wasserstandsänderungen war eben-
so möglich wie die Simulation der Dotationen im Tidehochwasserfall. Mit die-
sem physikalischen Modell konnten die Ergebnisse der numerischen Untersu-
chungen hinsichtlich der Strömungsmuster und der sich einstellenden Ge-
schwindigkeiten validiert werden. Des Weiteren wurden u.a. die Dotationseinlei-
tungen und die Strömung im Bereich der Monitoringstation optimiert sowie we-
sentliche strömungsbedingte Belastungen einzelner Bauteile ermittelt.  
3.5 Ethohydraulisches Modell, Maßstab 1:3 
Ergänzend zu den rein hydraulisch motivierten Modellversuchen stellte sich die 
Frage, ob insbesondere die schwimmschwachen Fischarten in der Lage sind, die 
Zonen mit hohen Fließgeschwindigkeiten, welche sich hinter den Schlitzen in-
folge der dortigen Einengungen ergeben, zu durchschwimmen. Hierzu wurden 
ethohydraulische Versuche mit lebenden Fischen in einem separaten Modell 
durchgeführt, welches einen halbsymmetrischen Ausschnitt des Schlitzpassab-
schnittes im Maßstab 1:3 darstellte. 
4 Modellergebnisse 
4.1 Strömungspfade / Fließgeschwindigkeiten 
Mit den numerischen Modellen wurde ein umfassendes Variantenstudium mit 
insgesamt über 50 Geometrievarianten mit unterschiedlicher Festlegung und 
Kombination von Gerinnebreite, Beckenlänge, Ausformung der Leiteinrichtun-
gen sowie Sohlneigung und Beckenanzahl durchgeführt. Basierend auf diesen 
Analysen wurde die endgültige Planungsvariante mit 45 Becken, einer Wasser-
tiefe von ymax = 1,75 m, einem Abfluss von ca. Q = 4,5 m³/s, einer Beckenlänge 
lb = 9,3 m, Wasserspiegeldifferenzen zwischen den Becken von h = 10 cm sowie 
einer Sohlneigung von 1:93 festgelegt, welche sich durch einen durchgehenden 
Fließkorridor sowie die Einhaltung der geforderten Grenzwerte auch im Schlitz-
bereich auszeichnet. Die derart über die numerische Modellierung optimierte 
Strömung wurde anschließend im physikalischen Modell validiert, wobei sich 
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eine sehr gute Übereinstimmung der Strömungsmuster und der sich einstellen-
den Geschwindigkeiten zeigte. 
 
Abbildung 2: In einer 180°-Umlenkung berechnete Strömung sowie hybrid ermitteltes Ge-
schwindigkeitsbild in einem Schlitz 
4.2 Tideeinfluss / Dotationskonzept 
Bedingt durch den starken Tideeinfluss im Unterwasser wird die Fischaufstiegs-
anlage über große Zeiträume von unten her eingestaut, was dort zu einer Reduk-
tion der relevanten Fließgeschwindigkeiten im Strömungspfad führt. Dieser, bis 
zu einem gewissen Ausmaß durchaus positive Effekt, würde bei Tidehochwasser 
jedoch dazu führen, dass die Geschwindigkeiten zwischen den Schlitzen auf ein 
für die Fische nicht mehr als Leitströmung wahrnehmbares Maß absinken wür-
den, so dass die Funktionsfähigkeit der Anlage zu diesen Zeiten nicht gewähr-
leistet wäre. Um dem entgegenzuwirken, wurde vom Planer ein Dotationskon-
zept entwickelt, bei dem mit steigenden Unterwasserständen an mehreren Stellen 
innerhalb der Anlage zusätzlich Wasser zugegeben wird. Durch diese Zugaben 
werden der Gesamtabfluss der Anlage und damit auch die Fließgeschwindigkei-
ten auf ein fischökologisch vorgegebenes Mindestmaß erhöht.  
Im Rahmen der Modelluntersuchungen galt es zu ermitteln, an welchen Stellen 
innerhalb der FAA durch diese zusätzlichen Wasserzugaben eine ausreichende 
Kompensation der Rückstaueffekte bewirkt werden kann. Auch diese Untersu-
chung wurde zunächst durch ein Variantenstudium am numerischen Modell 
durchgeführt, was zur Identifikation von insgesamt sieben günstigen 
Zugabestellen führte. Im physikalischen Modell wurde anschließend untersucht, 
mittels welchen konstruktiven Maßnahmen die zusätzliche Dotationswasser-
menge in die einzelnen Becken einzuleiten ist. Dabei galt es zu berücksichtigen, 
dass durch die zusätzliche Dotationseinleitung der eigentliche Hauptströmungs-
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pfad, der zugleich den Wanderkorridor für die aufwandernden Fische darstellt, 
auch lokal nicht gestört wird.  
In der optimierten Variante wird das zusätzliche Dotationswasser nun aus dem 
Oberwasserraum vor dem Wehr entnommen und gravimetrisch über Rohrleitun-
gen, deren Durchfluss mittels schwimmergesteuerter Drosselelemente abhängig 
vom Beckenwasserstand reguliert wird, an die jeweiligen Dotationsstellen gelei-
tet. Dort erfolgt die Zugabe über zwei an der oberstromigen Seite der Trenn-
wände positionierte Zuleitungen sowie auf den Trennwänden angebrachte Prall-
körper. Diese Planung wurde auch beim späteren Bau der Anlage umgesetzt, 
wobei das sich über den kompletten Tidehub einstellende Strömungsmuster die 
gewählte Herangehensweise bestätigt (vgl. Abb. 3). 
 
Abbildung 3: Fließkorridor in der FAA bei unterschiedlichen Randbedingungen (links) und 
Dotationselement nach Realisierung in Natur (rechts) 
4.3 Quantifizierung Strömungsbelastung 
Zur statischen Bemessung der Trennwände zwischen den einzelnen Becken der 
FAA war die Kenntnis der infolge Um- und Überströmung maximal darauf ein-
wirkenden hydrodynamischen Kräfte notwendig. Um diese im physikalischen 
Modell durch Kraftmessungen an den betroffenen Bauteilen ermitteln zu kön-
nen, mussten zunächst die maßgebenden Abflussszenarien ermittelt werden. 
Dies erfolgte über eine Analyse historischer Daten. Die maximale Strömungsbe-
lastung auf die Bauteile stellt sich demnach ein, wenn bei einem großen Ab-
flussanteil im FAA-Gerinne ein steiles Wasserspiegelgefälle vorhanden ist. Aus 
der verstärkten Fließbewegung resultieren dann z. T. hohe hydrodynamische 
Belastungen, welche sich rein theoretisch nur ungenau ermitteln lassen. Bei gro-
ßen Hochwasserereignissen ist die FAA Geesthacht hingegen von unterstrom 
fast vollständig eingestaut, so dass als maßgebende Bemessungsereignisse 
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Hochwässer mit einer Jährlichkeit von 2 Jahren bis 5 Jahren identifiziert wurden 
(vgl. Abb. 4). 
Unter Einsatz des 2D-HN-Modells (vgl. 3.1) konnten anschließend die detail-
lierten Fließwege sowie die Abflussaufteilung berechnet werden. Die anschlie-
ßend im physikalischen Modellversuch mittels Kraftmessungen an gelenkig ge-
lagerten Trennwänden ermittelten Kraftwerte wurden durch eine Variation der 
Belastungszustände plausibilisiert und mit üblichen Sicherheitszuschlägen be-
aufschlagt. Sie dienten letztlich als Basis der statischen Nachweise der Bauteil-
stabilität durch den Fachplaner.  
 
Abbildung 4: Seitliche Zuströmungen in die FAA im Hochwasserfall (oben) und schemati-
sche sowie im physikalischen Modell visualisierte Trennwandüberströmung 
Am 20. Jan 2011 wurde während des Hochwassers der Elbwasserstand im 
Oberwasser von 5,10 mNN überschritten und es kam zu der prognostizierten 
seitlichen Einströmung in das FAA-Gerinne und den damit einhergehenden ho-
hen Abflüssen und Fließgeschwindigkeiten. Die auf Basis der hybriden Model-
lierung dimensionierten Bauteile hielten diesem Ereignis, welches in der Grö-
ßenordnung des Bemessungsereignisses lag, problemlos stand. 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











4.4 Ethohydraulische Untersuchungen 
Da untersucht werden sollte, ob die in der Naturanlage herrschenden Fließge-
schwindigkeiten im Schlitzbereich von Fischen passierbar sind, musste das im 
Maßstab 1:3 verkleinerte Modell mit geringeren Wassertiefen und erhöhten 
Durchflüssen gefahren werden, um eine situative Ähnlichkeit zur Natur zu ge-
währleisten. Mit den Verhaltensbobachtungen an den eingesetzten Fischen un-
terschiedlicher Arten und Altersstadien konnten dabei wertvolle Erkenntnisse 
zur Art der Schlitzpassage erarbeitet werden (vgl. Abb. 5). Zudem führten diese 
Erkenntnisse zu einer Anpassung der Vorgaben hinsichtlich der maximal zuläs-
sigen Schlitzgeschwindigkeiten resp. der maximal zulässigen 
Wasserstandsunterschiede zwischen zwei jeweils benachbarten Becken. 
 
Abbildung 5: Schlitzpassage einer Bachforelle (links) sowie eines jungen Besters (rechts) 
5 Zusammenfassung / Ausblick 
Zur Sicherstellung der Funktionsfähigkeit der FAA Geesthacht waren im Rah-
men der Planungsphase umfangreiche hydraulische, bautechnische und fisch-
ökologische Fragestellungen zu analysieren. Zu deren Beantwortung kam ein 
innovatives, hybrides Untersuchungskonzept zum Einsatz. Durch die Kombina-
tion numerischer Voruntersuchungen mit physikalischen Laboruntersuchungen 
und ethohydraulischen Versuchen mit lebenden Fischen konnte das modelltech-
nische Potential derartiger Untersuchungen weitestgehend ausgeschöpft und die 
Anlagenplanung damit auf einem größtmöglichen Qualitätsniveau realisiert 
werden. Dies wird auch durch die Ergebnisse des mittlerweile seit über einem 
Jahr laufenden Monitorings nachdrücklich gezeigt. 
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Die Talsperre Neunzehnhain I wurde in den Jahren 1905/1908 errichtet. Das Ab-
sperrbauwerk ist eine im Grundriss gekrümmte Gewichtsstaumauer aus Bruch-
steinen. Es weist Alterungserscheinungen auf. Eine Gesamtsanierung in einem 
Zug ist aus wirtschaftlichen Gründen nicht möglich. In einem 1. Schritt sind daher 
die Betriebseinrichtungen –unter der Prämisse einer späteren Integration in ein 
Gesamtkonzept- soweit saniert worden, dass ein anlagengerechter Betrieb der 
Stauanlage gewährleistet ist.  
1 Geschichte 
Die stürmische Industrialisierung der Stadt Chemnitz gegen Ende des 19. Jahr-
hunderts veranlasste die Verantwortlichen der Stadt, neue Wege in der Erweite-
rung der Wassergewinnungsanlagen zu beschreiten. Mit dem Bau der Talsperre 
Einsiedel in den Jahren 1891 bis 1894 wurde neben der weiteren Nutzung von 
vorhandenen Grundwasserdargeboten erstmalig im heute ostdeutschen Gebiet 
Oberflächenwasser durch Errichtung einer Bruchsteinmauer für eine Talsperre 
erschlossen, welche einen Stauraum von 0,3 Mio. m³ besitzt. 
Um dem weiter steigenden Wasserbedarf gerecht zu werden, baute man 1905 - 
1908 die Talsperre Neunzehnhain 1 mit 0,5 Mio. m³ Stauraum sowie 1911 - 
1914 die Talsperre Neunzehnhain 2 mit einem Stauraum von 3,0 Mio. m³. Beide 
Stauanlagen liegen im Einzugsgebiet des Lautenbaches und sind über einen ca. 
14 km langen Rohwasser-stollen mit der Talsperre Einsiedel verbunden. Im Jah-
re 1933 wurde der Hauptspeicher des heutigen Talsperrenverbundsystems „Mitt-
leres Erzgebirge“, die Talsperre Saidenbach, mit einem Stauraum von 22,4 Mio. 
m³ in Betrieb genommen. Diese Kapazitätserweiterung sicherte zunächst die 
Entwicklung des Trinkwasserbedarfs bis in die 60er Jahre. Danach wurde 1962 - 
1968, auch veranlasst durch den Anschluss weiterer Versorgungsgebiete, der 
Bau der 15,2 Mio. m³ stauenden Talsperre Rauschenbach notwendig. Sie liegt 
348 Sanierung der Betriebseinrichtungen der Talsperre Neunzehnhain 1 
 
 
am Oberlauf der Flöha und ist über die wasserwirtschaftlichen Anlagen des 
ehemaligen Freiberger Silbererzbergbaues, der Revierwasserlaufanstalt (RWA), 
mit der Talsperre Saidenbach verbunden.  
Der somit entstandene Talsperrenverbund, der heute von der 
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen (LTV) betrieben wird, ver-
sorgt neben der Stadt Chemnitz wesentliche Gebiete im mittleren Erzgebirgs-
raum. 
2 Ist-Zustand  
2.1 Technische Daten 
Das Absperrbauwerk der Talsperre Neunzehnhain I ist eine Gewichtsstaumauer 
aus Bruchsteinmauerwerk ohne Querfugen mit bogenförmigem Grundriss (R= 
200 m). Die größte Höhe der Mauer beträgt rund 24,6 m, die maximale Sohlen-
breite 17,5 m und die Kronenbreite 4,10 m. Die Mauer ist auf der Luftseite 
1:0,61 und auf der Wasserseite ca. 1:0,07 geneigt. Die sichtbare Mauerkrone ist 
154 m lang. Die Mauer hat ein Bauwerksvolumen von rund 20.000 m³.  
 
Abbildung 1: Mauerquerschnitt mit Entnahmeanlage 
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Die Natursteine des Kernmauerwerks sind aus in der Nähe gebrochenem Glim-
merschiefer. Der Mörtel setzt sich aus 1 RT Zement, 0,3 RT Kalk, 0,5 RT Trass 
und 4,8 RT Sand zusammen. Auf der Wasserseite der Mauer liegt eine Dichtung 
aus Zementputz mit einem Sperranstrich aus Goudron. Auf den oberen 2/3 der 
Mauer wird die Dichtung durch einen ca. 50 cm dicken Betonmantel geschützt. 
Er hat Felder von 8 m Breite. Die Fugen werden von Pfeilern abgedeckt, die 
auch die einzelnen Felder aussteifen. Der Schutzmantel hatte ursprünglich einen 
Sperranstrich aus Interol auf einer Ausgleichsschicht/ Putzschicht. 
Unterhalb des Mantels wird die Dichtung geschützt von einer Erdvorschüttung, 
dem sogenannten Intze-Keil. 
Dränagen in Mauer und Untergrund gibt es nicht.  
Im Untergrund steht ein granatreicher, heller Quarzglimmerschiefer 
(Muskovitglimmerschiefer) und teilweise feldspatführender (Orthoklas) 
Gneisglimmerschiefer an, in welchem vereinzelt auch Biotit auftritt.  
 
2.2 Betriebseinrichtungen 
Die Hochwasserentlastung liegt als seitlicher Überlauf an der rechten 
Sperrenseite. Die hydraulisch wirksame Überlaufschwelle ist rund 53 m lang. 
Ihre Höhe auf der Sammelrinnenseite steigt von 0,9 m am Beginn auf ca. 2,3 m 
am Ende der Rinne. Wasserseitig ist die Wand bis ca. 0,3 m unter Überlaufkrone 
angeerdet. Die Überlauschwelle ist „breitkronig“ ausgeführt und dient gleichzei-
tig als Bediengang.  
An der Stirnseite der Sammelrinne mündet ein Umführungsgraben ein, der von 
der Stauwurzel aus Wasser am Stauraum vorbeileiten kann (Q= 2,5 m³/s). 
Die Überlaufschwelle und die Sammelrinne bestehen aus Natursteinmauerwerk. 
Die Krone der Überlaufschwelle ist durch eine Mörtelschicht abgedeckt. Die 
gesamte Hochwasserentlastung ist nach den vorhandenen Plänen auf Fels ge-
gründet, wobei die Überlaufschwelle spornartig in diesen einbindet. 
Die Entnahmeanlage besteht aus einer Grundablassleitung DN 600, die ins 100 
m unterhalb der Staumauer gelegene Wildbett mündet. Als Betriebsauslass 
(Rohwasserentnahme) zweigt in einem am luftseitigen Mauerfuß gelegenen 
Schieberschacht eine Ent-nahmeleitung DN 600/400/800 von der Grundablass-
leitung ab. Die Entnahmeleitung führt zum sogenannten Schacht N und von dort 
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über den Umgehungsstollen um die Talsperre zum Überleitungsstollen der Tal-
sperre Einsiedel.  
Früher erfolgte die Rohwasserentnahme „rückwärts“ (durch den Stauraum) über 
den Schacht M in den Überleitungsstollen bis zur TS Einsiedel.  
Die Rohrleitungen und Armaturen in der Staumauer und im Schacht M befanden 
sich noch im Originalzustand. 
 
Abbildung 2: Technologisches Schema TS Neunzehnhain I (historischer Zustand) 
 
2.3 Substanzaufnahme 
In 1994 wurde eine erste umfassende Zustandsanalyse von Mauer und Unter-
grund durchgeführt. Danach wurde der Zustand wie folgt beschrieben: 
− die Mauer ist wasserseitig nicht wirksam abgedichtet 
− der Glimmerschieferbruchstein des Mauerwerks ist nach DIN 52106 witte-
rungsbeständig 
− Steine und Mörtel sind überwiegend fest miteinander verbunden 
− der Mörtel ist beständig gegenüber dem Angriffsvermögen des 
Talsperrenwassers 
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− das Mauerwerk ist durchlässig und weist häufig auftretende kavernöse Aus-
laugungsbereiche im cm-Bereich auf 
− der Mörtel und der Sohlenbeton erfüllen die Anforderungen der Betonfestig-
keitsklasse B15. 
Und für den Untergrund: 
− der Felsuntergrund ist stark inhomogen und anisotrop 
− der Durchtrennungsgrad ist hoch 
− Kluft- und Spaltenfüllungen sind erodierbar 
− die Untergrundverhältnisse sind nach TGL 23983 eindeutig stark durchlässig 
− der unmittelbare Gründungsbereich kann nach zwei Bereichen unterschieden 
werden: 
• Felstyp A: angewittert, stark klüftig 
• Felstyp B: schwach angewittert. 
In 2006 erfolgte eine detaillierte Aufnahme der Wasserseite der Staumauer, um 
Informationen über deren Zustand zu erhalten, mit dem Ziel einzelne Anlagen-
teile in eine spätere Gesamtsanierung zu integrieren. Die Aufgabenstellung für 
dieses Untersuchungsprogramm lautete deshalb: 
− Schieberschacht (innen) 
• Beurteilung des Schädigungsgrades in Abhängigkeit von der 
Schachttiefe 
• Beurteilung der Gebrauchsfähigkeit als Trockenschacht 
− Schutzmantel und Schieberschacht (außen) 
• Beurteilung des Schädigungsgrades in Abhängigkeit von der Was-
sertiefe 
• Ermittlung von schädigenden/treibenden Bestandteilen im Beton 
• Beurteilung des Dichtungsputzes hinsichtlich „Vorhandensein“ und 
Schadstoffklasse für eventuellen späteren Abtrag 
• Ermittlung der Schutzmanteldicke 
• Visuelle Beurteilung der Grundkonstruktion (Fugen, Ausbil-
dung/Zustand Pfeilervorlagen, „konstruktive Überraschungen“) 
 




• Beurteilung des Zustandes zur Festlegung einer Sanierungsmaß-
nahme 
Die wesentlichen Ergebnisse dieser Untersuchung waren: 
1. Der Schieberschacht ist in einem ausreichend guten Zustand. Vereinzelte 
Wasserzutritte sind abdichtbar. Der Beton ist dauerhaft. Ein Betrieb als 
Trockenschacht ist grundsätzlich möglich.  
2. Der Schutzmantel ist im stets eingestauten Bereich in einem relativ guten 
Zustand. In der Wasserwechselzone gibt es zahlreiche Betonausbrüche de-
ren dauerhafte Instandsetzung nur mit hohem Aufwand möglich ist. Im 
ständig der Witterung ausgesetzten Bereich ist der Beton so stark zerstört, 
dass eine dauerhafte Instandsetzung nicht mehr möglich ist. Eine Erneue-
rung des Schutzmantels im oberen Bereich wird also mittelfristig erforder-
lich werden. Da er von der Mauer abklafft und Maßnahmen zur Stabilisie-
rung erforderlich werden, ist es sinnvoll (und wahrscheinlich auch wirt-
schaftlich) den Schutzmantel komplett zu erneuern.  
3. Eine flächenhafte wasserseitige Dichtung der Mauer ist nicht (mehr?) 
vorhanden. Die Aussinterungen auf der Luftseite und im GA-Stollen sind 
weiterhin aktiv. Es erfolgte aber keine signifikante Zunahme der Sinter-
stellen auf der Mauerluftseite. 
 
Abbildung 3: Luftseitige Sinterstellen 1996/2006 
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4. Das Bruchsteinmauerwerk der Überlaufwand der Hochwasserentlastung 
ist stark zerrüttet und entfestigt. Mittelfristig wird ein Neubau nicht zu 
umgehen sein. 
5. Der Zustand und die Auslegung der Entnahmeanlage entsprechen nicht 
den a.a.R.d.T. 
2.4 Standsicherheit 
Ein Standsicherheitsnachweis wurde mit aktuellen Kennwerten in 2007 gemäß 
der DIN 19700-11/07-2004 neu geführt. Die Berechnungen wurden von der 
LTV aufgestellt und sind nach der FE-Methode geführt. Danach gibt es Zug-
spannungen an der Wasserseite, die zu klaffenden Fugen führen. Diese Zug-
spannungen bzw. Fugenklaffungen sind in einigen Lastfällen auch bei der gel-
tenden Absenkung noch vorhanden. Nach der gültigen DIN 19700 könnten diese 
berechneten klaffenden Fugen zulässig sein, da keine Dichtungs- oder 
Dränageebene vorhanden ist, die sie erreichen oder gar durchtrennen könnten.  
Es wird daher für die weitere Vorgehensweise empfohlen: 
1. Reduzierung der bis dahin geltenden Staubeschränkung von 0,9 m auf 
0,5 m.  
2. Erarbeitung einer Sanierungsmöglichkeit mit einer Abdichtung der Wasser-
seite oder einer Dränierung der Staumauer. 
2.5 Sanierungsbedarf 
Die Sanierung der Staumauer wird erforderlich, weil 
− eine Standsicherheit – mit dem erforderlichen Abstand zur Sicherheit - 
rechnerisch nicht nachgewiesen werden kann 
− keine entlastenden Parameter für die Standsicherheitsnachweise erkundet 
wurden und auch nicht erwartet werden können 
− der Bauzustand wesentlicher Anlagenteile, vor allem der wasserseitigen 
Abdichtung, schlecht ist bzw. nicht mehr vorhanden ist 
− eine angemessene Dauerhaftigkeit (Dauergebrauchsfähigkeit) des Mauer-
werks für die Zukunft nicht gewährleistet werden kann, wegen der dauern-
den Durchströmung mit Stauwasser 
− die Grundablassanlage nicht den a.a.R.d.T. entspricht 
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− die Talsperre mindestens gemäß den allgemein anerkannten Regeln der 
Technik zu betreiben ist bzw. an den Stand der Technik anzupassen ist (§ 
85 Abs. 2 und 3 SächsWG) 
Die Untersuchungen haben aber auch gezeigt, dass 
− in den letzten 10 Jahren keine signifikante Verschlechterung des Bau-
werkszustandes eingetreten ist 
− der Bauzustand einiger Anlagenteile auf der Wasserseite insbesondere der 
Schieberschacht relativ gut ist 
− Bauwerksmessungen keine Verschlechterung des Bauzustandes andeuten 
− eine Verringerung der Staukapazität der Talsperre um 37.000 m³ wasser-
wirtschaftlich, zumindest derzeitig, hinnehmbar ist 
Unter der Prämisse, dass eine Gesamtsanierung der Staumauer derzeitig aus 
wirtschaftlichen Gründen nicht möglich ist, erfolgte daher die Entscheidung, 
zunächst die Betriebseinrichtungen für einen anlagen- und sicherheitsgerechten 
Betrieb der Talsperre zu sanieren. 
3 Sanierung 
3.1 Gesamtkonzept 
Sanierungsvarianten für Gewichtsstaumauern können nach zwei Planungszielen 
entwickelt werden: 
Ziel 1: Wiederherstellung lediglich der rechnerischen Standsicherheit. Die Mau-
er wird nur mit Blick auf die (momentane) Standsicherheit saniert. Mauer und 
Untergrund bleiben weiterhin mehr oder weniger stark durchströmt. Die Bau-
substanz bleibt weiter ungeschützt. Die Wirkung der Sanierung wird nur einige 
Jahre oder wenige Jahrzehnte anhalten. 
Ziel 2: Wiederherstellung der rechnerischen Standsicherheiten und der Ge-
brauchstauglichkeit. Ein Durchströmen von Mauer und Untergrund wird verhin-
dert bzw. eingeschränkt. Damit wird die Bausubstanz vor weiteren Korrosions- 
und Erosionsvorgängen weitgehend geschützt. Die Wirkung einer solchen Sa-
nierung wird die Gebrauchstauglichkeit um nochmals 80 bis 100 Jahre verlän-
gern. 
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Zum Ziel 1 sind folgende Maßnahmen untersucht worden: 
1.1 Dauerhafte Absenkung des Vollstaus 
1.2 Dauerhafte Absenkung und Erneuerung Schutzmantel als Dichtung des  
 oberen Mauerbereiches 
1.3 Erneuerung Schutzmantel als Gewichtskörper 
1.4 Ergänzend zu Ziel 1.2 und 1.3 Abdichtung des unteren Mauerbereiches 
 
Zum Ziel 2 sind untersucht worden: 
2.1 Verpressschleier in Mauer und Untergrund ohne Kontrollgang in der 
 Mauer 
2.2 Verpressschleier in Mauer und Untergrund mit Kontrollgang in der 
 Mauer 
2.3 Wasserseitige Abdichtung mit einer Kunststofffolie 
2.4 Wasserseitige Abdichtung durch eine Dichtwand (System Salveter) 
Die endgültige Wahl der Sanierungsart wurde noch nicht getroffen. Die Aufga-
benstellung für die Sanierung der Betriebseinrichtungen sieht daher vor, ein 
Konzept zu entwickeln, dass in ein späteres Gesamtkonzept integriert werden 
kann.  
3.2 Absenkung Überlaufschwelle HWE 
Um die Standsicherheit der Mauer zu gewährleisten und trotzdem die Anlage bei 
Bedarf im Überlauf betreiben zu können, wurde der obere Meter der Überlauf-
wand abgebrochen und eine 0,5 m hohe begehbare Überlaufschwelle 
aufbetoniert. Die Überlaufwand selbst erhielt eine wasserseitige Abdichtung aus 
einer Elastomer-Bitumen-Schweißbahn. Hierdurch wurde die Option erhalten 
bei einer späteren Gesamtsanierung der Mauer eventuell den alten Vollstau wie-
derherzustellen. 
3.3 Umbau und Erneuerung Grundablassanlage 
Das Entnahmekonzept sieht eine Entkopplung der Abgabe zum Unterlauf der 
Talsperre und zur Talsperre Einsiedel über das vorhandene Stollensystem vor. 
 




Die Rohrinstallation im Grundablassstollen wurde komplett erneuert. Ausge-
führt wurde eine feuerverzinkte Stahlrohrleitung DN 600 mit äußerer Korrosi-
onsschutzbeschichtung. Auf der Wasserseite erfolgte ein Anschluss an das „alte“ 
Mauerrohr, das in der Verplombung des Grundablassstollens verläuft.  
Das Verschlusskonzept ist: 
− Reparaturverschluss 
Schachteinlaufschieber, Klappe DN 600 
− Notverschluss 
Schachtauslaufschieber, Klappe DN 600 
− Regulierorgane 
Ringkolbenventil DN 600/1000 mit Belüftung und einer Umführung 
DN 150 für Kleinwassermengen. 
Auf eine Fallgewichtsklappe als automatische Rohrbruchsicherung wurde zu-
nächst verzichtet, da die empfindliche Armatur bei den jetzigen „nassen“ Ein-
baubedingungen im GA-Stollen schnell Schaden nehmen würde.  
Die Rohwasserentnahme erfolgt weiterhin über den Grundablass mit höhenmä-
ßig gestaffelten Einläufen im wasserseitigen Schieberschacht. Auf der Luftseite 
zweigt vom Grundablass eine separate Entnahmeleitung ab, die im Schacht N 
mündet und von dort über das Stollensystem zur Talsperre Einsiedel führt. Das 
Ringkolbenventilschieberhaus mit dem Regulierorgan für die Entnahme wurde 
vollständig rückgebaut, um die Betriebspunkte zu bündeln. 
Schacht M 
Die Rohrinstallation DN 600 sowie die historische Wendeltreppe im Schacht M 
mussten komplett erneuert werden. Die „alte Verbindung“ zur 
Saidenbachleitung ist entfallen. 
Die Platzverhältnisse in der Schieberkammer am Turmfuß waren für eine dauer-
haft funktionstüchtige Installation in den „alten“ Abmessungen zu klein. Der 
Rohr-durchmesser des Auslasses wird daher von DN 600 auf DN 400 verringert. 
Gemäß DIN 19700, Teil 11, Ziffer 8.3.2 ist ein Durchmesser bis DN 300 für 
Talsperren der Klasse 1 in begründeten Ausnahmefällen zulässig. Dies ist hier 
gegeben. Neben den äußerst beengten Platzverhältnissen sprechen für eine Ver-
ringerung des Rohrdurchmessers auch hydraulische Gründe. Bei der Auslegung 
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in DN 600 wäre ein dauerhafter Betrieb bei Vollöffnung wegen der hohen Be-
aufschlagung des Stollens nicht möglich gewesen.  
Der Auslass ist mit einem Ringkolbenventil als Regulierorgan ausgerüstet. Ein 
Nebelrohr mit Belüftungen ist in die Spritzschutzwand integriert. Als Reparatur-
verschluss wird unmittelbar vor der exzentrischen Reduzierung auf DN 400 ein 
Plattenschieber eingesetzt, der nur im Auf/Zu-Betrieb und unter Druckausgleich 
gefahren werden darf. Den Einsatz einer Absperrklappe hielten wir hier wegen 
der hydraulischen Verhältnisse, die durch die kurze Leitungsführung bedingt 
sind, nicht für geeignet.  
Die Stirnwand am Rohrauslauf besteht aus Stahlbeton. Sie ist als Spritzschutz-
wand ausgebildet. Für den Zugang in den Stollen hat sie eine dicht schließende 
Schotttür. Die Stirnwand ist in das umgehende Mauerwerk eingebunden und 
bildet den statischen Festpunkt für die Rohrleitung. 
Option spätere Gesamtsanierung 
Zur Gewährleistung der Dauerhaftigkeit des Absperrbauwerkes ist langfristig 
eine wasserseitige Abdichtung der Staumauer erforderlich. Für eine stufenweise 
Realisierung dieser Abdichtung haben wir Lösungsmöglichkeiten entwickelt. 
Sie integrieren den vorhandenen Schieberschacht (Nassschacht) in das Abdich-
tungskonzept. Dieser muss hierbei zum Trockenschacht umgebaut werden, weil 
er als Nassschacht eine Fehlstelle in der wasserseitigen Dichtung bilden würde. 
Außerdem erleichtert ein Trockenschacht die Installationen wesentlich und trägt 
zu deren Dauerhaftigkeit bei.  
3.4 Erneuerung und Erweiterung der E/MSR-Einrichtungen 
Die Niederspannungsversorgung wurde vollständig erneuert. Beginnend bei der 
Niederspannungshauptverteilung im Garagenkomplex und einer Unterverteilung 
im neu erstellten Betriebsgebäude (Schaltraum) sowie einer Unterverteilung im 
Schacht M wurden mehr als acht Verteilungen eingerichtet. Sämtliche Vertei-
lungen sind über Lichtwellenleiter miteinander vernetzt, so dass betriebliche Da-
ten zu einem Prozessleitsystem im Dienstgebäude der Staumeisterei übertragen 
werden können. Das Profinet-Netzwerk mit einer Länge von etwa 40 km bindet 
auch sämtliche Schächte der Überleitung zur TS Einsiedel ein. 
 




Abbildung 4: Umbau Schieberschacht 
 
3.5 Bauwerksüberwachung 
Für die Optimierung der Bauwerksüberwachung ist eine Lotanlage bestehend 
aus Hänge- und Schwimmlot installiert worden. Die Messkammer für die Able-
sung der Verschiebungen ist rechts vom Grundablassstollen so eingerichtet wor-
den, dass keine Zwangspunkte bei der späteren Gesamtsanierung der Staumauer 
entstehen. Ergänzend zur Deformationsmessung der Staumauer wurde ein 
Messquerschnitt zur Ermittlung der Bauwerkstemperaturen hergestellt. Er be-
steht aus 4 Gebern PT 100, die im Mauerkern in etwa 5 m Höhenstaffelung ein-
gebaut wurden.  
Die neue automatische Sickerwassermessung erfolgt über ein Thomson-
Messwehr. Die luftseitigen SWD-Messstellen wurden mit 
Porenwasserdruckaufnehmern nachgerüstet. 
3.6 Neubau Einstiegsgebäude Grundablassanlage/Betriebsgebäude 
Das Gebäude nimmt den Schaltraum für die E/MSR-Anlage sowie die Treppen-
anlage zum Grundablassstollen auf. Das Gebäude wurde in einer modernen Ar-
chitektur gestaltet, um einen Kontrast zur alten Staumauer zu erhalten.  
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Abbildung 5: Einstiegsgebäude 
4 Bauausführung und Wiederinbetriebnahme 
Die Arbeiten wurden bei leerer Talsperre ausgeführt. Sie begannen am 
08.06.2009. Die letzte Abnahme erfolgte im November 2011. Die Arbeiten an 
den Entnahmeanlagen erfolgten so, dass stets ein Auslass für HW-Ereignisse zur 
Verfügung stand.  
Seit Januar 2011 ist die Talsperre wieder im Vollstau. Der Probebetrieb der 
Grundablässe wurde erfolgreich abgeschlossen. Lediglich das Ringkolbenventil 
DN 400 in der Entnahmeleitung zum Schacht N, das wegen der Verstopfungsge-
fahr ohne Schlitzhülse ausgeführt wurde, muss planungsgemäß noch durch eine 
Drosselblende hydraulisch optimiert werden.  
Die Wiederinbetriebnahme zur Trinkwasserbereitstellung erfolgte am 
23.05.2011. 
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Erkundung und Sanierung der Förmitztalsperre 
Michael Belau 
 
Die Förmitzalsperre wurde 1975 errichtet und dient der Niedrigwasseraufhöhung 
der Sächsischen. 
Anfang Juni 2011 wurde im Rahmen einer Routinekontrolle eine Undichtigkeit im 
Bereich des Zugangsstollens Südwest am luftseitigen Böschungsfuss des Haupt-
dammes festgestellt. Unter Anderem wurde als eine wesentliche Sofortmaßnahme 
der Wasseraustritts gefasst und einem Messschacht zugeführt. 
Parallel dazu wurde auf Basis von Vorerhebungen und internen Untersuchungen 
ein Erkundungskonzept erarbeitet und die Vergabe entsprechender Untersuchun-
gen und Sanierungsmaßnahmen vorbereitet. Die weitergehende Erkundung und 
anschließende Sanierung soll in enger Zusammenarbeit mit einem geeigneten In-
genieurbüro bis Mitte 2012 umgesetzt werden. 
Dieser Beitrag beschreibt sowohl die kurzfristig durchgeführten und begleitenden 
Maßnahmen als auch alle weiteren Untersuchungen und Planungen im Rahmen 
der Erkundung und Sanierung. 
Stichworte:  Talsperre, Förmitztalsperre, Sickerwasseraustritt,  
Erkundungskonzept, Sanierungskonzept 
1 Vorbemerkung 
Die Förmitzalsperre wurde 1975 errichtet und liegt im südlichen Landkreis Hof 
in der Nähe der Stadt Schwarzenbach an der Saale (siehe Abbildung 1). Sie 
dient der Niedrigwasseraufhöhung der Sächsischen Saale und hat eine 
Dammhöhe von ca. 30 m mit einem maximalen Sperreninhalt von rund 11 Mil-
lionen m³. Im Speicherbecken wird Wasser aus den Einzugsgebieten der Förmitz 
und der Lamitz in den abflussreichen Wintermonaten gespeichert, bis das 
Stauziel von 529,00 mNN erreicht ist. In den abflussarmen Monaten wird das 
gespeicherte Wasser in den wieder an die Sächsische Saale abgeben. 
 




Abbildung 1: Blick auf die HWE (links im Bild mit dem Betriebsgebäude (rechts im Bild) 
Anfang Juni 2011 wurde im Rahmen einer Routinekontrolle eine Undichtigkeit 
im Bereich des Zugangsstollens Südwest am luftseitigen Böschungsfuss des 
Hauptdammes festgestellt. Neben den Sofortmaßnahmen wurden erste Untersu-
chungen und Erkundungsmaßnahmen eingeleitet, um die Ursache lokal einzu-
grenzen und eine möglichst gute Grundlage für weitere nachfolgende weiterge-
hende Erkundungsuntersuchungen zu haben. Letztere sollen mit Unterstützung 
durch ein geeignetes Fachbüro geplant und umgesetzt werden, aufbauend darauf 
sollen gegebenenfalls notwendige Sanierungsmaßnahmen abgestimmt und 
durchgeführt werden. Zum jetzigen Zeitpunkt ist die erste Phase (erste Untersu-
chungen und Erkundungen in Eigenregie) abgeschlossen, die zweite Phase (wei-
tergehende Untersuchungen und ggf. Konzeption von Sanierungsmaßnahmen 
mit Unterstützung durch ein Fachbüro) beginnt gegenwärtig mit der Vergabe 
genannter Leistungen. Aus diesem Grund können nur die Maßnahmen der ersten 
Phase in diesem Rahmen dargestellt werden. 
2 Sofortmaßnahmen 
Nach Feststellung der nassen Stelle wurde diese größer ausgestochen, es zeigte 
sich eine minimale Fließbewegung und Versickerung im anstehenden unbefes-
tigten Untergrund, das Sickerwasser zeigte keine Trübung auf. Diese Situation 
wurde zunächst hinsichtlich Trübung und/oder anderen Unregelmäßigkeiten 
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weiter beobachtet, der ohnehin zu dieser Jahreszeit übliche Abstau wurde weiter 
gefahren. Folgende Vorgehensweise wurde festgelegt: 
1. Aufgrabung und Nachgehen des Wasseranfalles mittels Bagger; 
2.  Fassung des Wasseraustritts und Herstellen eines Messschachts; 
3. Abstimmen eines Notfallplanes; 
4. Kamerabefahrung aller Sickerwasserleitungen im Bereich der Herd-
mauer, da vermutet wurde, dass evtl. Wurzeleinwachsungen vorliegen 
könnten, die zu einem Sickerwasserrückstau- und Austritt führen 
könnten; 
5.  Weitere permanente Beobachtung durch das Betriebspersonal auch an 
den Wochenenden; 
6.  Tägliche Messung der Sickerwassermenge und –trübung, auch an Wo-
chenenden; 
7. Chemische Analyse des Sickerwassers und des Seewassers; 
8.  Vermessung der Dammgeometrie und Vergleich mit den Ergebnissen 
der letzten Vermessung. 
Im ersten Schritt wurde der Bereich des Sickerwasseraustritts entholzt und in 
diesem Bereich dem Wasseraustritt mittels Baggereinsatz nachgegraben. Der 
Wasseraustritt konnte hier eindeutig lokalisiert werden. Jeweils nach der Beru-
higungsphase (Eintrübungen durch Baggereinsatz) konnte festgestellt werden, 
dass keine Trübung des Wasseraustrittes vorlag und es sich um klares Sicker-
wasser handelte. 
Im weiteren Verlauf wurden als nächste Maßnahme alle vier Sickerwasserlei-
tungen SW 1 bis SW 4 mittels Videokamera durchfahren und die Aufzeichnun-
gen dokumentiert. In der Auswertung dieser Aufnahmen konnten keine gravie-
renden Auffälligkeiten in den Sickerwasserleitungen in Zusammenhang mit dem 
Sickerwasseraustritt festgestellt werden. 
Um eine bessere Aussage treffen zu können wurde die Grabung in Richtung 
Kontrollstollen (hinter der Flügelmauer des Zugangsportales Südwest, siehe 
auch Abbildung 2) erweitert. Man konnte hier eindeutig feststellen, dass der 
Wasseranfall aus diesem Bereich austritt. Dies lässt vermuten, dass das Sicker-
wasser aus dem Bereich des Überganges Kontrollstollen zur Herdmauer kom-
men dürfte. Eine Erweiterung der Aufgrabung war nicht angebracht, da dies 
größere Einschnitte in den Dammkörper bedeutet hätte. 
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Abbildung 2: Erweiterung des Suchschlit-
zes hinter der Flügelmauer 
des Zugangsportales Südwest 
Abbildung 3: Blick in den neuen Mess-
schacht 
Nachdem sich ein gewisser Beharrungszustand im Sickerwasseranfall eingestellt 
hatte, das Wasser gänzlich ungetrübt war und blieb, wurde entschieden, dass 
dieser Wasseraustritt vorerst weiter beobachtet und die Austrittsmengen gemes-
sen werden. Zu diesem Zweck wurde der Wasseraustritt mit einem Lehmschlag 
unterirdisch gefasst und einem neu gebauten Messschacht zugeleitet (siehe Ab-
bildung 3). In diesem Messschacht werden seit dem 19.07.2011 täglich Men-
genmessungen durchgeführt und dokumentiert. Im Falle von Trübungen 
und/oder deutlicher Zunahme der Sickerwassermenge wäre die Talsperre umge-
hend über den Grundablass abzusenken, um eine Gefährdung der Standsicher-
heit des Dammes auszuschließen. Die Messungen sind zusammen mit dem See-
wasserspiegel in Abbildung 4 dargestellt, neben einem unmittelbaren Zusam-
menhang zwischen Wasseranfall und Seewasserstand lassen sich auch die Ein-
flüsse der Niederschlagsereignisse auf die Sickerwassermenge deutlich erken-
nen. 
Des Weiteren wurde die Dammgeometrie vermessen und die Messergebnisse 
mit denjenigen der letzten Messung abgeglichen. Dieser Auftrag wurde an das 
Vermessungsbüro vergeben, das auch die bisherigen Vermessungen durchge-
führt hat. Die Auswertung der Messprotokolle lässt zwar einen gewissen Ein-
fluss des Schwerlastverkehrs erkennen, ansonsten sind aber auch im Vergleich 
mit bisherigen Messungen keine Auffälligkeiten erkennbar. 
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Wasseraustritt Zugangsstollen Südwest Förmitz Seehöhe
 
Abbildung 4: Seepegel (blaue Linie) und Sickerwassermenge (rote Linie) ab Juni 2011 
3 Erkundungsmaßnahmen 
Parallel zu den genannten Sofortmaßnahmen wurde auf Basis von Vorerhebun-
gen und internen Untersuchungen ein Erkundungskonzept erarbeitet und die 
Vergabe entsprechender Untersuchungen und Sanierungsmaßnahmen vorberei-
tet. Insbesondere bei der Sichtung und Auswertung der alten (Plan)unterlagen 
und der Ursachenanalyse wird der ehemalige Betriebsleiter eingebunden, der 
auch maßgeblich die gesamte Bauphase begleitet hatte. 
Im Rahmen dieser Vorarbeiten konnten bereits Aussagen über die ersten poten-
tiellen Maßnahmen getroffen werden, die im ersten Schritt in eigener Zuständig-
keit durchführbar erscheinen. 
Es wird vornehmlich von drei potentiellen Schadensmöglichkeiten (Wasseraus-
tritt) ausgegangen: 
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− Bauwerksfuge zwischen dem Zugangsstollen Südwest zum Kontrollstol-
len und der anschließenden Herdmauer (Verpresswiderlager) auf Grund 
eines nicht eingebauten radialen Fugenbandes während der Bauphase 
(siehe Abbildung 5); 
− Durchlässigkeit der Untergrundabdichtung (Dichtungsschirm) zwischen 
den beiden unterschiedlichen Bauteilen (Kontrollstollenbereich – Herd-
mauer); 
− Durchlässigkeit der Innendichtung (Erdbeton-Dichtungswand) im Über-
gangsbereich von Kontrollstollen zum Herdmauerbereich. 
 
Abbildung 5: Entgegen den Planunterlagen wurde zwischen Zugangsstollen und 
Herdmauer kein radiales Fugenband vorgesehen (orangene Umrandung) 
Als Ergebnis der Erhebungen und Überlegungen wurden nachfolgende Untersu-
chungsmaßnahmen abgestimmt und mittlerweile auch in eigener Zuständigkeit 
durchgeführt: 
− Einbringen von Entspannungsbohrungen zwischen den Bauteilen Zu-
gangsstollen/Kontrollstollen und der Herdmauer zur Feststellungen einer 
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möglichen Undichtigkeit zwischen diesen Bauteilen auf Grund eines po-
tentiellen, fehlenden radial verlegtem Fugenbandes zwischen diesen Bau-
teilen. Anzahl, Lage und Richtung dieser Bohrungen nach Angabe der ört-
lichen  Bauleitung (WWA Hof). 
− Einbringen von Entspannungsbohrungen im Zugangsstollen Südwest an 
der westlichen Stollenwand, beginnend am Eingangsportal in Richtung 
Kreuzungsbauwerk Kontrollstollen – Herdmauer. Anzahl, Lage und Rich-
tung dieser Bohrungen nach Angabe der örtlichen Bauleitung (WWA 
Hof) 
− Tracerversuche unter Verwendung von Uranin über den des 
Sickerwaseraustrittes an verschiedenen Grundwasser- und Setzungspe-
geln. 
 
Abbildung 6: Entspannungsbohrungen im Zugangsstollen West 
Nach Durchführung der Bohrungen (siehe Abbildung 6) konnte festgestellt wer-
den, dass es zunächst lediglich bei einer Bohrung zu einem geringen Wasseraus-
tritt kommt. Im Weiteren hat sich ein zum Eingangsportal hin gleichmäßig ab-
fallender Wasserdruck eingestellt. Alle Bohrung wurden mit einem Rohrdicht-
kissen verschlossen, ein durchsichtiger Schlauch als Standrohr mit Absperrhahn 
ermöglicht eine Beobachtung des Wasserdrucks und Messung der Menge. Nach 
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einer ersten Auswertung zeigen die austretenden Wassermengen keinen unmit-
telbaren Zusammenhang mit der am Dammfuß austretenden Sickerwassermen-
ge. Daraus folgt, dass der eigentliche Sickerwasserweg nicht im Bereich der 
Bohrungen zwischen Zugangsstollen und Dammkörper liegt. Zudem kann die 
Schadensmöglichkeit aufgrund des fehlenden Fugenbandes im Bereich Zu-
gangsstollen/Herdmauer  ausgeschlossen werden. Auch die Tracerversuche zeig-
ten keine Zusammenhänge zwischen den verschiedenen Grundwasser- und Set-
zungspegeln und dem Sickerwasseraustritt. 
4 Weiterführende Maßnahmen 
Die weitergehenden Untersuchungen werden in enger Zusammenarbeit mit ei-
nem geeigneten Büro durchgeführt, welches auch auf Grundlage dieser Untersu-
chungen Sanierungsvorschläge erarbeiten soll. Als mögliche weitere Erkun-
dungsmaßnahmen sind geoelektrische Untersuchungen und gegebenenfalls wei-
tere Messprofile im westlichen Bereich des Zugangsstollens, bestehend aus 
Piezometerpegel und Grundwasserpegel, angedacht. Die Vergabe dieser weiter-
gehenden Untersuchungen einschließlich geeigneter Sanierungsmaßnahmen 
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Das Fließgewässer (FG) II. Ordnung Brießnitz mündet im Bereich des Bahnhofs 
Glashütte in das FG I. Ordnung Müglitz. Das Einzugsgebiet der Brießnitz ist ins-
gesamt ca. 15,4 km² groß. Aufgrund von wiederkehrenden Hochwasserschäden in 
der Stadt Glashütte wurde bereits zwischen 1951 und 1953 ein kleines Hochwas-
serrückhaltebecken (Stauinhalt ca. 50.000 m³) etwas oberhalb des Stadtgebietes 
gebaut. Hier ist das Einzugsgebiet der Brießnitz ca. 11,0 km² groß, es hat eine ge-
drungene Form und liegt in einer Höhenlage von 600 m ü. NN (Quellgebiete) und 
380 m ü. NN (Sperrstelle). Der Damm dieses Hochwasserrückhaltebeckens 
(HRB) ist beim Augusthochwasser 2002 überströmt worden, luftseitig erodiert 
und gebrochen. Die Hochwasserschadensbeseitigung (Wiederherstellung des klei-
nen Beckens) wurde 2006 abgeschlossen. Das Absperrbauwerk ist so konstruiert, 
dass eine luftseitige Erhöhung (Verbreiterung) des Dammes problemlos möglich 
ist. Die Sperrstelle ist geeignet für eine Stauraumvergrößerung auf ca. 1.000.000 
m³ und einer daraus resultierenden Dammerhöhung von knapp 10 m auf ca. 28 m. 
Hiermit wurden die Vorgaben aus dem Hochwasserschutzkonzept von 2003 [1 
und 2] erfüllt.  
Zwischen 2007 und 2009 erfolgte die Planung für die Erweiterung, 2009 war 
Baubeginn für ein ca. 28 m hohes Dammbauwerk. Das 2006 wiederhergestellte 
Bauwerk wurde 2009 bei einem Starkregen erstmals eingestaut und ist bei der ak-
tuellen Erweiterung ein Vordamm, der in das neue Bauwerk integriert wird. 
Im August 2012, d.h. 10 Jahre nach der Jahrhundertflut soll das große HRB fertig 
gestellt sein. 
Stichworte: Hochwasserrückhaltebecken Glashütte, Augusthochwasser 2002, 
Hochwasserschutzkonzepte 




Das Stadtgebiet von Glashütte ist geprägt durch eine enge Bebauung im Bereich 
des FG 1. Ordnung Müglitz und der FG 2. Ordnung Brießnitz und Wiesenbächel 
u. a. Im Zuge der Industrialisierung, insbesondere mit der Uhrenindustrie, wur-
den die Fließgewässer 2. Ordnung im Stadtgebiet ausgebaut (kanalisiert) bzw. 
überdeckt (verrohrt). So wurde zum Beispiel die ehemalige Ingenieurschule di-
rekt über der „Brießnitz“ errichtet. Die Abflussleistung der überdeckten Berei-
che beträgt nur zwischen 8 m³/s und 20 m³/s [2]. Dabei gibt es einzelne Zwangs-
punkte, zum Beispiel unter der Ingenieurschule oder im Bereich des Bahnhofs 
(Querschnittsreduzierung). So schränkt z. B. der Brückenträger der in den 30er 
Jahren erneuerten Bahntrasse den Abflussquerschnitt erheblich ein. 
1948 führte ein lokales Starkregenereignis zur teilweisen Zerstörung der auf 
Freispiegelabfluss bemessenen Natursteingewölbe der Brießnitz. Die Natur-
steingewölbe wurden daraufhin saniert (von innen verstärkt), dies verkleinerte 
den Abflussquerschnitt. Die Reduzierung des Abflussquerschnitts sollte mit der 
zeitgleichen Herstellung des Rückhaltebeckens, ca. 800 m oberhalb des Sport-
platzes kompensiert werden. 
Der Bau des HRB war erschwert durch eingeschränkte finanzielle und substan-
zielle Möglichkeiten in der Nachkriegszeit. Dies betrifft sowohl die Planung, 
also auch die spätere Ausführung. Die seinerzeitigen Ausführungsunterlagen 
enthalten Hinweise auf Improvisationen infolge nicht vorhandener Baumateria-
lien. So wurde der Grundablass nicht – wie ursprünglich geplant – in Betonrohr-
stößen, sondern als Bruchsteingewölbe ausgeführt. Eine Hochwasserentlastung 
war ursprünglich nicht vorgesehen, gebaut wurde jedoch die bekannte Kaskade 
am rechten Hang. Der Rückhalteraum war von vornherein für ein Einzugsgebiet 
von 11 km² zu klein dimensioniert. 
Beim Augusthochwasser 2002 (V-B-Wetterlage) wurde der Damm des Hoch-
wasserrückhaltebeckens überströmt und ist nach kurzer Zeit gebrochen. 
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Abbildung 1: Dammbruch beim Augusthochwasser 2002 
Im Flussgebiet der Gottleuba wurden u. a. anlässlich der Hochwasserschäden 
von 1957 und 1958 mehrere HRB gebaut und zwischen 1963 und 1967 in Be-
trieb genommen. Hier konnte der Hochwasserrückhalteraum entsprechend der 
Randbedingungen hinreichend groß gewählt und realisiert werden. Das HRB 
Liebstadt verfügt über einen Rückhalteraum von 1,1 Mio m³ bei einem Einzugs-
gebiet von 11 km², das HRB Glashütte bei vergleichbarem Einzugsgebiet bisher 
über nur 0,05 Mio m³.  
 
Abbildung 2: Topographische Karte mit Beckenstandort 
Das Hochwasserschutzkonzept für die Müglitz sieht vor, dass der Zufluss aus 
den Seitentälern vollständig gedrosselt und das entsprechende Bemessungs-
hochwasser (HQ 100) vollständig im Speicherraum aufgenommen wird. Um das 
konsequent durchzusetzen, musste an der Brießnitz ein Rückhaltebecken mit 
einem Stauraum von ca. 1 Mio. m³ geplant werden [2]. Die Staufläche des vor-
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handenen kleinen Beckens ist in Abbildung 1 dem geforderten HRB gegenüber-
gestellt. Der Beckenstandort ist geeignet für das erforderliche große Absperr-
bauwerk, der Damm wird in Talmitte ca. 28 m hoch, das Bauwerksvolumen be-
trägt knapp 200.000 m³, die Länge des Damms beträgt knapp 170 m. 
Der Schachtüberfall und der Grundablassstollen wurden bei der Wiederherstel-
lung des kleinen Beckens so dimensioniert, dass sie auch für die Erweiterung 
des HRB weiter verwendet werden konnetn. 
Das Ende 2006 fertiggestellte Bauwerk ist in Abbildung 2 dargestellt. Der 
Schachtüberfall (kreisrunder Kelch) wurde zunächst auf das Einlaufbauwerk ge-
stellt. Bei Hochwasser konnte dann über den zunächst überdimensionierten 
Grundablasstollen entlastet werden. In 2009 wurde das wiederhergestellte Bau-
werk bei einem lokalen Starkregen erstmalig eingestaut (Abbildung 3). Die Pla-
nungen für die Erweiterung sahen daher auch vor, dass das vorhandene Bauwerk 
während der Bauphase als Vordamm für den bauzeitlichen Hochwasserschutz 
weitergenutzt wird.  
 
 
Abbildung 3: Einlaufbauwerk mit Hochwasserentlastungskelch 
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Abbildung 4: Einstau bei einem lokalen Starkregenereignis 2009 
2 Erweiterung des vorhandenen Hochwasserrückhaltebeckens  
Das vorhandene Bauwerk sollte als Vordamm (bauzeitlicher Hochwasserschutz) 
in den Erweiterungsbau integriert werden. Daneben waren bei der Planung die 
folgenden Randbedingungen zu berücksichtigen. 
Staufläche:       11,1 ha 
Vollstau (100a, <3d):     405,5 m HN 
Vollstauhöhe (über Talsohle):    27,7 m 
Dammkrone:      408,20 m ü HN 
Dammkrone (über Gewässersohle):   28,28 m 
Dammhöhe (über Gründungssohle):   29,86 m 
Dammaufstandfläche:     21.200 m² 
Kronenlänge:      167 m 
Dammkubatur:      195.000 m³ 
Vollstau:       1,05 Mill. m³ 
Stauinhalt Kronenstau bei 408,2 m ü HN:  1,36 Mill. m³ 




Abbildung 5: Lageplan mit Grundablass, Hochwasserentlastung  
 
Das Projekt sieht vor, die Kreisstraße K9026 über den erhöhten Damm des er-
weiterten Beckens zu führen. Dazu wird die bestehende Trasse der K9026 auf 
einer Länge von insgesamt ca. 790 m durch einen Neubau ersetzt. Nach einer 
Anrampung von ca. 140 m Länge verläuft die Trassenführung mittels zweier 
Kehren auf der luftseitigen Dammböschung über die Dammkrone (Länge ca. 
280 m) und bindet mit einer Rampe von ca. 370 m Länge wieder an die beste-
hende Trasse der K9026 an. 
Durch die erforderlichen engen Kurvenradien entlang der Dammquerung wird in 
diesem Bereich eine Geschwindigkeitsbegrenzung auf 30 km/h erfolgen. Zusätz-
lich wird für LKW und Bus eine Wartepflicht bei Gegenverkehr für die Fahrt-
richtung Johnsbach-Glashütte eingerichtet. Diese Sonderregelung ermöglicht 
den Verzicht auf die anfangs verfolgte Tonnagebegrenzung für die Dammque-
rung.  
Die Zufahrt zum Freibad Glashütte wird neu gestaltet. Es werden Bushaltestel-
len errichtet. 
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Nach der Erörterung von Stellungnahmen und Einwendungen wurde im Februar 
2009 die Genehmigung zum vorzeitigen Vorhabensbeginn in Form der Hol-
zungsarbeiten zur Baufeldfreimachung erteilt. 
Der vollständige Planfeststellungsbeschluss wurde mit Datum 15.06.2009 erlas-
sen. 
Auf der Basis des Planfeststellungsbeschlusses vom 15.06.2009 konnten die Ar-
beiten zur Erweiterung des HRB Glashütte im April 2010 beginnen. Bereits in 
2009 wurden die vorgezogenen Baulose 1 bis 5 umgesetzt. 
Die Arbeiten im Baulos 1 (Holzung Baufeld) wurden am 30.03.2009 abge-
schlossen. 
Der Auftrag für die Baulose 4 und 5 (Wanderweg und Ersatzparkplatz) wurde 
am 23.06.2009 erteilt. Der Baubeginn für diese Lose erfolgte am 14.07.2009. 
Das Baulos 5 (Ersatzparkplatz) wurde am 02.09.2009 an die Stadt Glashütte zur 
Nutzung übergeben. Das Baulos 4 (Wanderweg) wurde am 12.11.2009 fertigge-
stellt und zur Nutzung freigegeben. 
Die Auftragserteilung für die Baulose 2 und 3 (Vorbereitung der Baustellenein-
richtung und Rückbau einer Altablagerung) erfolgte am 19.08.2009. Baubeginn 
für diese Lose war der 01.09.2009. Die Arbeiten am Baulos 3 (Rückbau Altab-
lagerung) wurden im Dezember 2009 abgeschlossen. Im Baulos 2 (Vorbereitung 
der Baustelleneinrichtung) gestalteten sich die Erdarbeiten an den Böschungen 
durch die z.T. komplizierten Baugrundverhätnisse schwieriger als erwartet. 
Nach der Winterpause wurden die Arbeiten in diesem Baulos zum 30.04.2010 
abgeschlossen.  
Nachdem am 22. 02.2010 der Vertrag für die Bau-Hauptleistungen geschlossen 
werden konnte, der endlose Winter nun doch endlich zu Ende gegangen war und 
auch der feierliche "erste Spatenstich" am 26.03.2010 erfolgreich absolviert 
wurde, stand der Aufnahme des regulären Baubetriebes für das Hauptbaulos 
nichts mehr im Wege. 
Schwerpunkt der Bauleistungen ist die Errichtung des ca. 30,0 m hohen Stein-
schüttdammes. Dazu waren ca. 270.000 t Dammschüttmaterial vom Steinbruch 
zur Baustelle zu transportieren und qualitätsgerecht einzubauen. Diese umfang-
reichen LKW-Transportfahrten wurden auf speziell für dieses Bauvorhaben aus-
gerüsteten Wald- und Forstwegen abgewickelt. Dadurch wurden die Beeinträch-
tigungen für Anwohner und öffentlichen Verkehr auf ein Minimum reduziert. 
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Die Arbeiten zur Dammschüttung wurden innerhalb eines Jahres im Oktober 
2011 im Wesentlichen abgeschlossen. 
 
Abbildung 6: Baufeld nach Beendigung der vorbereitenden Arbeiten 2009 
 
Abbildung 7: Lageplan mit Straßenumverlegung 
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Abbildung 8: Querschnitt mit vorhandenem Vordamm 
Eine wesentliche Randbedingung für die Planung der Erweiterung war die vor-
handene Dammdichtung (Abbildung 7). Die wasserseitige Dichtung machte eine 
luftseitige Verbreiterung des Bauwerks erforderlich. Wegen der erheblichen 
Massen bei der vorgesehenen Lehmdichtung wurde bei der Planung im oberen 
Bereich des Damms eine Dichtung aus Bentonitmatten vorgesehen (Abbildung 
9).  
Im Herbst 2012, d.h. 10 Jahre nach der Jahrhundertflut soll das große Hochwas-
serrückhaltebecken Glashütte fertig gestellt sein. 
 
Abbildung 9: Vordamm, wasserseitige Lehmdichtung, oben Bentonitmatten 
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Instandsetzung der Talsperre Klingenberg  
- Stand der Bauarbeiten in Vorbereitung der  
Inbetriebnahme  
Michael Humbsch 
Roland Männel  
 
Die komplexe Instandsetzung der Talsperre Klingenberg befindet sich mittlerwei-
le in ihrem letzten Stadium, dem Probestau und Probebetrieb. In den vorangegan-
genen zwei Jahren konnten mit dem Neubau der Dichtwand und der Erneuerung 
der kompletten Entnahmeanlagen die Hauptbauleistungen zur Instandsetzung der 
Talsperre Klingenberg abgeschlossen werden. Dabei gewährleistet bis zur Inbe-
triebnahme der Talsperre eine Ersatzwasserversorgung die stabile und zuverlässi-
ge Versorgung der Abnehmer mit Rohwasser. Im Beitrag wird ein Überblick über 
die wesentlichen Bauarbeiten an der Hauptsperre gegeben. Neben einigen bau-
technologischen Besonderheiten und Schwierigkeiten beim Bauen im Bestand 
und den daraus abgeleiteten Konsequenzen wird auch auf das Auftreten bauzeitli-
cher Hochwasser eingegangen.  
Stichworte: Instandsetzung, Ersatzwasserversorgung, Bauablauf, Wasserhaltung, 
Hochwasser 
1 Einleitung 
Nach nahezu 100-jähriger Betriebszeit und wegen der durch das Hochwasser 
2002 verursachten Schädigungen bestand erheblicher Sanierungsbedarf an der 
Talsperre Klingenberg (Humbsch 2005). Mit den Instandsetzungsarbeiten wurde 
im Jahr 2005 begonnen. 
Für die Instandsetzung der Hauptsperre war es notwendig, die Sperre zu entlee-
ren und die Rohwasserabnehmer über eine Ersatzwasserversorgung zu versor-
gen. Seit Ende 2009 erfolgt die Ersatzversorgung mit Rohwasser für 60 % des 
Wasserbedarfes von Dresden und nahezu 100 % des Versorgungsgebietes Frei-
tal aus dem 3,3 km langen Hochwasserentlastungsstollen (HWE-Stollen), einer 
vergrößerten Vorsperre und der Rohwasserüberleitung aus dem Verbundsystem 
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der Talsperren Rauschenbach und Lichtenberg (Humbsch et al. 2007 und Gar-
cia-Wolfrum et al. 2010). 
Im Zeitraum von 2009 bis 2011 konnten so bei entleerter Hauptsperre die 
Hauptbauleistungen am Absperrbauwerk durchgeführt werden. Dabei waren 
auch eine Reihe von bautechnologischen Besonderheiten und Herausforderun-
gen durch das Bauen im Bestand und durch Bauhochwasser zu bewältigen. 
2 Instandsetzung der Hauptsperre 2008 - 2013 
Die Bauleistungen zur Instandsetzung der Hauptsperre wurden aufgrund ihrer 
Komplexität und zeitlichen Einordnung in zwei Teilmaßnahmen aufgeteilt. 
Teilmaßnahme A - Hochwasserentlastungsanlage (2008 - 2009) 
Die Arbeiten zum Umbau der Hochwasserentlastungsanlage begannen im Okto-
ber 2008 - unmittelbar nach der Fertigstellung des HWE-Stollens - und wurden 
im Dezember 2009 abgeschlossen. Die zeitliche Trennung der Ausführung von 
Bauarbeiten an der Hochwasserentlastunganlage von den anderen Instandset-
zungsleistungen an der Hauptsperre ermöglichte eine Vereinfachung des Bauab-
laufes. Zugleich konnte der Talsperrenbetrieb während der Arbeiten an der 
Hochwasserentlastungsanlage weitergeführt werden, da für die Arbeiten am 
Überlauf und der Sammelrinne lediglich eine Teilabsenkung des Stauspiegels 
erforderlich war. 
Grundlage für die auszuführenden Baumaßnahmen bildeten die Ergebnisse der 
im Vorfeld durchgeführten hydraulischen Modellversuche (Thorwarth, J. et al. 
2007). Neben den Festlegungen der geometrischen Randbedingungen dienten 
diese Versuche auch der Optimierung der herzustellenden oder umzubauenden 
Anlagenteile, wodurch etwa 5 % der Kosten eingespart werden konnten.  
Die wesentlichen Bauleistungen an der Hochwasserentlastungsanlage waren: 
− die Verlängerung des Hochwasserüberfalls und der Einbau einer Stau-
klappe, 
− die Eintiefung der Sammel- und Ablaufrinne, 
− die Neugestaltung der Kaskaden und die Erhöhung der Randmauern, 
− der Einbau von Leitwänden und der Neubau der Tosbeckenbrücke und 
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− die Vertiefung und Neugestaltung des Tosbeckens und der Ablaufrinne. 
Alle Arbeiten fanden unter Berücksichtigung denkmalpflegerischer Auflagen 
statt. So war beispielsweise abzubrechendes Natursteinmaterial aus Gneis wei-
testgehend unter Einhaltung des ursprünglichen Fugenbildes wieder einzubauen. 
Der Einsatz von Beton für sichtbare Bauwerksteile wurde auf das technisch 
notwendige Minimum begrenzt. Die Tosbeckenbrücke wurde auf Grundlage al-
ter Zeichnungen als Zweifeldbrücke mit größerer Durchlasshöhe ausgebildet 
und auf einer neuen unteren Leitwand abgestützt. 
 
Abbildung 1: Blick auf die fertig gestellte Hochwasserentlastungsanlage und die Staumauer 
im Bau 05/2011 
Teilmaßnahme B - Staumauer (2009 – 2012) 
Mit der Instandsetzung des Absperrbauwerkes der Hauptsperre wurde im Okto-
ber 2009 begonnen. Da die zeitkritischen wasserseitigen Bauarbeiten während 
der vollständigen Entleerung innerhalb von 2 Jahren beendet werden sollten, 
war ein eng abgestimmter Bauablaufplan einzuhalten.  
Folgende Bauleistungen wurden bis 2011 weitgehend abgeschlossen: 
− Umbau des Umleitungsstollens zum neuen Grundablassstollen mit Erhö-
hung der Leistungsfähigkeit der Grundablässe auf 2 x 15 m³/s und Neubau 
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eines Ein- und Auslaufbauwerks sowie einer Toskammer mit Anschluss 
an das Tosbecken, 
− Umbau des alten Grundablasses zum Betriebsauslass mit einer Leistung 
von 2 x 8 m³/s und Neubau einer Toskammer mit Abflusskanal, 
− Teilabbruch des Kronenbauwerks und Abbruch der Mauerkrone, 
− Abbruch des alten Schutzmantels und Neubau einer wasserseitigen 
Dichtwand mit Drainagesystem, 
− Abbruch des Entnahmeturms und Neubau der Entnahmeanlage einschließ-
lich der technischen Ausrüstung und 
− Erneuerung der messtechnischen Bauwerksüberwachung. 
Folgende Bauleistungen sollen bis Ende 2012 abgeschlossen werden: 
− Wiederaufbau des Kronenbauwerks und der Mauerkrone inklusive der 
wasserseitigen Brüstungsmauern unter Berücksichtigung heutiger techni-
scher Regeln sowie unter Beachtung denkmalpflegerischer Belange, 
− Erhaltungsarbeiten am luftseitigen Bruchsteinmauerwerk, 
− Modernisierung der Ausrüstung Elt/MSR und Integration in das Prozess-
leitsystem und 
− Neugestaltung von Wegenetzen und Außenanlagen (bis 2013). 
 
Abbildung 2: Dichtwand mit Entnahmeturm kurz vor ihrer Fertigstellung 10/2011 
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3 Hochwasserschutz, Wasserhaltung, Bauablaufstörungen und 
technische Änderungen während des Baus 
Bauzeitlicher Hochwasserschutz 
Der bereitzuhaltende Hochwasserschutzraum im Talsperrensystem Lehnmüh-
le/Klingenberg beträgt entsprechend der genehmigten Betriebsräume in beiden 
Talsperren insgesamt 9 Mio. m³. Der bordvolle Abfluss im Unterlauf der Tal-
sperre Klingenberg beträgt etwa 30 m³/s. Da der Hochwasserschutzraum der 
Talsperre Lehnmühle zur Sicherstellung der Rohwasserversorgung weitestge-
hend aufgefüllt wurde, übernahm die entleerte Talsperre Klingenberg während-
dessen die Hochwasserschutzfunktion für die Unterlieger. 
Bauzeitliche Wasserhaltung 
Das Konzept der Wasserhaltung ging von einer Nutzung des ehemaligen 
Fangedammes aus, der zusammen mit einem zwischen 1907 und 1908 errichte-
ten Umleitungsstollen die Grundlage der Wasserhaltung auch beim Bau der Tal-
sperre bildete. Die Wasserhaltung im Baubereich wurde damals über eine Schie-
bergruppe gesteuert, die aus 3 mal 2 Keilschiebern DN 1200 bestand. Diese 
Schiebergruppe war in einer Plombe in der Mitte des Umleitungsstollens unter-
gebracht und konnte von dem darüber liegenden Schieberschacht aus bedient 
werden. 
Für die Zeit der Instandsetzung der Talsperre wurden zwei Phasen der Wasser-
haltung geplant, da sowohl der Umleitungsstollen umgebaut als auch die Stau-
mauer instand gesetzt werden mussten. In beiden Phasen sollte der alte 
Fangedamm genutzt werden. Nach der Entleerung des Stauraumes zeigte sich 
allerdings bei der ersten Belastungsprobe des alten Fangedammes, dass dessen 
Zustand längeren Hochwasserbelastungen nicht standhalten kann. Um den bau-
zeitlichen Hochwasserschutz nicht einschränken zu müssen, wurde der 
Fangedamm verstärkt. Stärkerem Wasserzutritt über den Untergrund musste 
durch eine leistungsfähigere Wasserhaltung begegnet werden. 
In der ersten Phase der Bauwasserhaltung war bis zum September 2010 der alte 
Umleitungsstollen zum Grundablassstollen umzubauen und daher vor Bauhoch-
wasser zu schützen. In dieser Zeit konnten Durchflüsse bis 5 m³/s über den alten 
Grundablass in der Mauermitte in das Unterwasser abgeführt werden. Im Zeit-
raum vom 28.09. bis zum 03.10.2010 kam es zu einem Hochwasser (Abbildung 
3), welches die Kapazität der Wasserhaltung des alten Grundablasses deutlich 
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überschritt. Bei diesem Ereignis wurde an der Vorsperre der Zufluss von 13 m³/s 
überschritten und entsprach damit etwa einem HQ5. Einschließlich des Zuflusses 
von etwa 3,5 m³/s aus dem Zwischeneinzugsgebiet zwischen Vorsperre und 
Baustelle flossen der Talsperre in diesem Zeitraum etwa 5 Mio. m³ zu. 
Nach Abstimmung mit dem Rohwasserabnehmer DREWAG konnte kurzfristig 
die Außerbetriebnahme der Ersatzwasserversorgung organisiert werden und die 
Ableitung des Hochwassers über den HWE-Stollen erfolgen. Mit der damit ver-
bundenen Begrenzung des Zuflusses in den Stauraum auf 5 m³/s wurde so die 
Flutung der Baustelle verhindert. Andernfalls hätte der die 5 m³/s übersteigende 
Zuflussanteil (Volumen etwa 2,5 Mio. m³) zu einem Einstau bis etwa 
376 m ü. NN geführt und die Höhe des Fangedammes (364,30 m ü. NN) um ca. 
12 m überschritten (Abbildung 4). Zu diesem Zeitpunkt konzentrierten sich die 
Bauarbeiten auf den im Umbau befindlichen Grundablassstollen und die Herstel-
lung der Ausgleichsschicht an der Staumauer. Der Grundablassstollen wurde 
sicherheitshalber mit einem vorbereiteten Notverschluss aus Dammbalken kom-
plett verschlossen.  
 
Abbildung 3: Ganglinie am Abflusspegel der Hauptsperre unterhalb der Baustelle 
Eine weitere Hochwasserwelle erreichte die Baustelle in der zweiten Phase der 
Bauwasserhaltung zwischen dem 14. und 17.01.2011. Hier war zwar der neue 
Grundablassstollen mit einer Leistungsfähigkeit von 8 m³/s für die Bauwasser-
haltung vorbereitet, allerdings betrug der Zulauf zur Vorsperre fast 25 m³/s (< 
HQ50) und hätte auch hier unweigerlich die Baustelle eingestaut. Da zu diesem 
Zeitpunkt die Arbeiten an der neuen Dichtwand in vollem Gange waren, konn-
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ten durch die erneute Nutzung des HWE-Stollens Verzögerungen im Bauablauf 
und damit auch zusätzliche Kosten vermieden werden. 
 
Abbildung 4: Bautenstand zum Zeitpunkt des Bauhochwassers 09-10/2010 und potentielle 
Einstauhöhe ohne Hochwasserumleitung für beide Hochwasserereignisse 
Störungen im Bauablauf 
Die Instandsetzung vorhandener Anlagen ist stets mit Risiken hinsichtlich der 
Beschaffenheit und der Abmessungen der vorhandenen Bausubstanz verbunden. 
So ließen unvorhergesehene Erschwernisse bei den Abbrucharbeiten im ehema-
ligen Umleitungsstollen und beim Abbruch der alten Dichtwand und deren Fun-
dament mehrwöchige Zeitverzögerungen erwarten. Aufgrund der umfangreiche-
ren Abbrucharbeiten und der zusätzlichen Leistungen bei der Herstellung der 
Dichtwandfundamente wurde letztlich eine Verzögerung des Bauablaufs um cir-
ca fünf Monate prognostiziert. Da von der Fertigstellung der Dichtwand der 
Termin des Wiedereinstaus der Talsperre abhing, wurden folgende Beschleuni-
gungsmaßnahmen vom AN vorgeschlagen und angeordnet: 
− Bereitstellung von Schalungen für drei zusätzliche Klettertakte, 
− Umstellung auf Schichtbetrieb und Einstellung zusätzlicher Kolonnen, 
− Anordnung von Samstagsarbeit und 
− Bereitstellung zusätzlicher Krankapazitäten. 
Ebenfalls vorgesehene Winterbaumaßnahmen wurden durch die rechtzeitige 
Fertigstellung der wasserseitigen Bauarbeiten und die Einhaltung des vertragli-
chen Zwischentermins zum Wiederanstaubeginn sowie die gute Witterung zum 
Jahresende 2011 vermieden. 
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Geänderte Ausführung beim Bau des Grundablassstollens 
Das ausgeschriebene Konzept des Umbaus des Umleitungsstollens zum Grund-
ablassstollen sah vor, nach Abbruch der vorhandenen Rohwasserleitungen 
DN800 und des alten Gewölbebetons die Gebirgskontur nachzureißen und mit 
einer neuen Stahlbetoninnenschale auszukleiden (Abbildung 5). 
 
Abbildung 5: Regelprofil und Aufbau der ursprünglich geplanten bewehrten Ortbetonschale 
Ende Januar 2010 mussten beim Ausbruch der etwa 15 m langen Plombe, die 
den ehemaligen Umleitungsstollen in einen wasser- und einen luftseitigen Ab-
schnitt teilte, erhebliche Abweichungen von den Bestandsunterlagen bzw. den 
Annahmen in der Leistungsbeschreibung festgestellt werden. So bestanden die 
Rohwasserleitungen in der Plombe aus Stahl und nicht aus Grauguss, die Plom-
be selbst war aus Hartbrandziegeln gemauert und die Schiebergruppe wurde 
beim nachträglichen Einbau der Rohwasserleitungen nicht entfernt (Abbildung 
6). Dadurch wurde der Plombenabbruch erheblich erschwert, was zu einer 
zweimonatigen Bauverzögerung führte. Darüber hinaus konnten weitere Verzö-
gerungen bei den Untertagearbeiten - Abbruch des Gewölbebetons und Durch-
führung der notwendigen Sicherungsmaßnahmen beim Herstellen der Hohl-
raumkontur - nicht ausgeschlossen werden.  
Der neue Grundablassstollen sollte Ende September 2010 funktionsbereit sein, 
da seine Nutzung für die Wasserhaltung in der 2. Phase der Instandsetzung der 
Talsperre vorgesehen war. Nur mit der rechtzeitigen Umbindung der Wasserhal-
tung auf den neuen Grundablassstollen konnte die Herstellungsfrist für die Ent-
fernung der alten Mauerplombe im Bereich des ehemaligen Grundablasses in der 
Staumauermitte und den Einbau einer neuen Mauerplombe eingehalten werden. 
Für diese Arbeiten stand nur ein kurzes Zeitfenster von etwa vier Wochen bis zu 
einem möglichen Weihnachtshochwasser zur Verfügung. 
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Abbildung 6: Ausbruch Plombe im alten Umleitungsstollen 03/2010 
Gemeinsam mit allen am Bau Beteiligten und der Genehmigungsbehörde wurde 
daher nach Lösungen zur Vereinfachung der Bauausführung des neuen Grund-
ablassstollens und zur Verkürzung des Ausführungszeitraums gesucht. Nach 
Prüfung verschiedener Vorschläge wurde letztlich Anfang März 2010 die Bau-
weise geändert. Entgegen der ursprünglich geplanten Ortbetonschale wurde eine 
Ausführung einer bewehrten Spritzbetonschale unter Beibehaltung des Gewöl-
bebetons entschieden (Abbildung 7). 
  
Abbildung 7: Regelprofil und Aufbau der ausgeführten bewehrten Spritzbetonschale 
Parallel zu den damit notwendigen Umplanungen und erneuten statischen Be-
rechnungen wurde vorbereitend der gesamte und stark wasserführende 
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Ringraum zwischen Gewölbeton und Gebirge mit einem Injektionsmörtel 
verpresst. Diese Arbeiten waren Ende Mai 2010 abgeschlossen. 
Zeitgleich wurden Versuchsflächen angelegt, die den Haftverbund des Spritz-
mörtels mit dem Gewölbebeton und den entstehenden Rückprall klären sollten. 
Um eine bessere Haftung des Spritzmörtels zu gewährleisten und die Rück-
prallmenge zu begrenzen, wurde der gesamte Gewölbebeton mit Druckwasser 
abgewaschen und damit weitgehend vom Inertolanstrich befreit.  
Mit nachfolgenden Arbeitsschritten wurde anschließend der gesamte Grundab-
lassstollen rechtzeitig bis Ende September 2010 fertiggestellt. 
− Verdämmung der Stollenaufweitungen im Bereich der Plombe bis auf das 
hydraulisch notwendige Profil, 
− Einbau einer Ortbetonsohle entlang der gesamten Stollenachse, 
− Befestigung der äußeren Bewehrung für die Spritzbetonschale im Bereich 
der Firste und Ulmen mit Verbundankern am Gewölbebeton, 
− Einbringen der ersten Lage Spritzmörtel und 
− Befestigung der inneren Bewehrung und Aufbringen der zweiten Lage 
Spritzmörtel. 
Die gleichzeitig stattfindenden Arbeiten am Ein- und Auslaufbauwerk des 
Grundablassstollens erforderten dabei eine ständige Anpassung des Bauablaufes 
an die Felshohlraumarbeiten der Untertagebaustelle. 
4 Fazit und Ausblick 
Vom Beginn der Abbrucharbeiten bis zur Fertigstellung der wasserseitigen Ab-
dichtung und aller Entnahmeanlagen waren lediglich zwei Jahre Bauzeit vorge-
sehen. Durch kooperatives Handeln aller an Planung und Bau Beteiligten konnte 
dieser enge Zeitplan eingehalten und im Januar 2012 mit dem Probestau begon-
nen werden. Die Nutzung des HWE-Stollens zur Ersatzwasserversorgung und 
zur bauzeitlichen Hochwasserumleitung erwies sich dabei als vorteilhaft. Die 
ersten Messergebnisse des Probestaus und die Entwicklung der Wasserbeschaf-
fenheit lassen die Wiederaufnahme der Rohwasserversorgung aus der Haupt-
sperre im Frühsommer 2012 als realistisch erscheinen. 
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Die Instandsetzung der Talsperre Klingenberg -  
ingenieurtechnische Lösungen zur Staumauer 
Holger Haufe 
Thomas Wollenhaupt, Uwe Beetz, Helmut Beyer, 
Dominik Fiedler, Helfried Hertting, Olaf Kornmann 
 
Zwischen 1908 und 1914 wurde das Absperrbauwerk der Talsperre Klingenberg 
als Gewichtsstaumauer aus Bruchsteinen mit Intze-Keil errichtet. Die Talsperre 
hat große Bedeutung für die Rohwasserversorgung der Region und der Landes-
hauptstadt Dresden sowie für den Hochwasserschutz. Das Staubauwerk wird im 
Rahmen der Komplexsanierung seit 2006 instand gesetzt. Im Januar 2012 begann 
der Probestau. Die Hydroprojekt Ingenieurgesellschaft mbH (HPI) war im Auf-
trag der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen seit 1995 als Gene-
ralplaner intensiv mit den anspruchsvollen Koordinierungs-, Planungs- und Bau-
überwachungsaufgaben für die Instandsetzung der Staumauer beschäftigt. Erläu-
tert werden im Beitrag zunächst die Kontrollgangauffahrung mittels Sprengvor-
trieb unter Einstaubedingungen und der Umbau der Betriebseinrichtungen beste-
hend aus der Hochwasserentlastungsanlage und der Grundablass- und 
Entnahmeanlage. Vor dem Hintergrund des Extremhochwassers von 2002 wurde 
ein modernes hydraulisches Konzept entwickelt, das neben der Erhöhung der hyd-
raulischen Leistungsfähigkeit zukünftig auch die Verbesserung der Abgabesteue-
rung im Hochwasserfall ermöglicht. Mit dem komplexen Rohrleitungssystem der 
neu installierten Entnahmeanlage können die gestiegenen Anforderungen an die 
Rohwasserbereitstellung gewährleistet werden. Nach dem Abbruch der verschlis-
senen wasserseitigen Schutzschicht erfolgten die Errichtung einer neuen rückver-
ankerten Dichtwand, der Ersatzneubau des wasserseitigen Schieber- bzw. 
Entnahmeturms mit einer anspruchsvollen Schalungskontur und die Kontaktinjek-
tion des Untergrundes. Die Neugestaltung der öffentlichkeitswirksamen Bereiche 
der Mauerkrone sowie des Kronenbauwerkes erfolgt unter Berücksichtigung 
denkmalpflegerischer Aspekte. Nach der Modernisierung der Bauwerksüberwa-
chungseinrichtungen können zukünftig die hohen Anforderungen an die Stauanla-
gensicherheit noch besser erfüllt werden. Im Beitrag werden die für die verschie-
denen Einzelschwerpunkte entwickelten ingenieurtechnischen Lösungen, deren 
Umsetzung planmäßig bis Ende 2012 erfolgt, hinsichtlich statischer, geotechni-
scher und bautechnischer Aspekte vorgestellt. 
Stichworte: Talsperre, Sanierung, Hochwasserschutz, Kontrollgang, Betriebsein-
richtungen, Dichtwand, Denkmalschutz, Bauwerksüberwachung 
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1 Einleitung  
Die in den Jahren 1908 bis 1914 erbaute Talsperre Klingenberg (Sieber 1992) 
im Tal der Wilden Weißeritz ist ein wichtiger Rohwasserlieferant für den Groß-
raum Dresden und Freital und besitzt eine erhebliche regionale Hochwasser-
schutzfunktion. Das Absperrbauwerk der Hauptsperre wurde als Gewichtsstau-
mauer aus Bruchsteinen errichtet. Wasserseitig hatte die Mauer einen Mantel aus 
Stampfbeton zum Schutz und zur Abdichtung und einen sogenannten Intze-Keil. 
Durch alterungsbedingten Verschleiß nach über 90-jährigem Betrieb und hoch-
wasserbedingten Schäden aus dem Extremereignis von 2002 bestand erheblicher 
Sanierungsbedarf. Im Rahmen der Komplexsanierung wird nach den bereits 
vorgezogenen und beendeten Teilvorhaben 1 und 2 (Hochwasserentlastungsstol-
len und Ersatzneubau Vorsperre) als Teilvorhaben 3 seit 2006 die Staumauer 
instand gesetzt und an die a.a.R.d.T. (DIN 19700) angepasst (Abbildung 2). HPI 
war im Auftrag der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen seit 
1995 als Generalplaner intensiv mit den anspruchsvollen Koordinierungs-, Pla-
nungs- und Bauüberwachungsaufgaben für die Instandsetzung der Staumauer 
beschäftigt. 
  
Abbildung 1: Querschnitt Staumauer Abbildung 2: Ansicht Wasserseite 
2 Kontrollgang 
Im Rahmen der Instandsetzung der Hauptsperre wurde die Auffahrung eines 
Kontrollganges in der Staumauer zur Installation für Anlagen der Bauwerks-
überwachung im bewährten Verfahren „Bohren und Sprengen“ vorgesehen. Die 
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Recherche zu Alternativen für eine Auffahrungstechnologie bei 30 mWS, wie 
Tunnelbohrmaschine und Wasserstrahlverfahren, ergab keine befriedigenden 
Ergebnisse. Die Auffahrung des Kontrollganges einschließlich Zugängen mit 
einer Länge von 245 m erfolgte unter Betriebsbedingungen mit einem Mindest-
abstand zur Wasserseite von 5 m im Taltiefsten und 3 m am Hang. Der Aus-
bruchquerschnitt betrug ca. 6 m², die mittlere Vortriebsleistung ca. 2 m / Ar-
beitstag und der Gesamtsprengstoffverbrauch ca. 4 t. Vor dem Ausbruch wurde 
eine Berechnung der zu erwartenden Spannungsänderung infolge Sprengeinwir-
kung vorgenommen. Damit wurde nachgewiesen, dass bei Einhaltung der ge-
wählten Sprengparameter keine Gefährdung der Gesamtstandsicherheit eintritt. 
Der Ausbruch wurde von einem umfangreichen Messprogramm begleitet, mit 
dem die ins Bauwerk eingetragenen Erschütterungen erfasst werden konnten. 
Der Durchbruch der Kontrollgangenden zum vorhandenen Entnahmestollen in 
Mauermitte wurde aus Gründen der Betriebssicherheit zurückgestellt und erfolg-
te im Rahmen der zeitlich nachgeordneten Maßnahme zur Instandsetzung der 
Staumauer. Im Hangbereich weist der Kontrollgang lange, unterschiedlich steile 
Treppenläufe auf. Die beiden Kontrollgangstrecken haben je zwei Zugänge von 




Bedingt durch die hydraulische Überlastung und die massiven Schäden infolge 
des Hochwassers von 2002 musste die Hochwasserentlastungsanlage (HWE) der 
Talsperre im Zuge der Instandsetzung für neue Bemessungshochwasserzuflüsse 
(BHQ1 = 145 m³/s, BHQ2 = 224 m³/s) angepasst werden. Dies erforderte in Zu-
sammenarbeit mit dem Ingenieurbüro Spiekermann u.a. eine vollkommen neue 
Gestaltung der Einlauf-, Fortleitungs- und Energieumwandlungsanlagen. Für die 
hydraulische Optimierung wurden an der RWTH Aachen umfangreiche physika-
lische Modellversuche durchgeführt, in die ebenfalls Teile der unter 3.2 erläuter-
ten Grundablass- und Entnahmeanlage einbezogen waren.  
Zunächst erfolgte der Rückbau der vorhandenen Sammelrinne im erforderlichen 
Umfang. Die neue Sammelrinne (Abbildung 3) besteht aus dem 50 m langen 
festen Überfall und dem stirnseitig angeordneten Verschluss als elektrohydrau-
lisch abgetriebene Fischbauchklappe mit einer Breite von 6,3 m. Beide Einrich-
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tungen werden durch den Pfeiler mit Natursteinverblendung getrennt. Der feste 
Überfall wurde in Stahlbeton ausgeführt und auf Fels bzw. Felsersatz gegründet. 
  
Abbildung 3: HWE Einlaufbauwerk Abbildung 4: HWE Kaskade 
Zur Steigerung der hydraulischen Leistungsfähigkeit wurde die Sohle der Sam-
melrinne abgesenkt. Um die Standsicherheit der bestehenden Stützwand längs 
der HWE auch unter den nun veränderten geometrischen Bedingungen zu ge-
währleisten, war eine Fußvorlage erforderlich, die unbewehrt ausgebildet wurde. 
Die Auftriebssicherheit der Sohle wird durch Entlastungsöffnungen sicherge-
stellt.  
Die Kaskade (Abbildung 4) erhielt im Bereich des Brückendurchlasses eine 
Leitwand, deren genaue Position im Modellversuch optimiert wurde. Die Sei-
tenwände der Kaskade wurden bereichsweise erhöht. Die erste Stufe der vor-
handenen Kaskade entfiel. Die anschließenden Stufen wurden mit Sohlpflaste-
rung aus Gneis neu befestigt. Zur Sicherung wurden die gepflasterten Plateaus 
mit einem Stahlbetonrahmen eingefasst. Das Tosbecken wurde um ca. 0,4 m 
vertieft und mit einer neuen positiven Endschwelle von 2,4 m Höhe im Bereich 
der Tosbeckenbrücke ausgestattet. Die Tosbeckenbrücke wurde nach provisori-
scher Instandsetzung durch einen Neubau ersetzt, der sich in der Form dem Um-
feld anpasst. Die Sohle des sich anschließenden Sammelkanals wurde ebenfalls 
vertieft, die vorhandene Endschwelle abgebrochen und eine negative Sohlstufe 
von ca. 0,7 m hergestellt.  
3.2 Grundablass- und Entnahmeanlage 
Die Modernisierung der Entnahmeanlage zur künftigen Sicherung der Rohwas-
serabgabe in Qualität und Menge, war ein Kernstück der Instandsetzungsmaß-
nahme. Die Rohwasserentnahme erfolgte bisher über eine seitliche Entnahme 
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am Hang und über Entnahmen am alten Schieberturm. Mit der Aufteilung der 
Entnahmehorizonte war eine gezielte Entnahme aus der Schicht mit der besten 
Wasserqualität nur eingeschränkt möglich. Um den gestiegenen Anforderungen 
an die Rohwasserqualität künftig gerecht zu werden, wurden im neuen 
Entnahmeturm insgesamt sechs Entnahmehorizonte angeordnet, so dass es nun 
gleichzeitig möglich ist, die Rohwasserabnehmer mit Wasser aus verschiedenen 
Entnahmehorizonten zu beliefern bzw. Entnahmehorizonte mit ungünstigen 
Rohwasserparametern in den Unterlauf abzuleiten. Gleichzeitig kann Rohwasser 
aus den reaktivierten bzw. neu gebauten Überleitungstrassen von den Talsperren 
Lichtenberg und Rauschenbach abgegeben werden. 
Der Neubau der Entnahmeanlage erforderte eine Ersatzwasserversorgung, um 
auch bei entleertem Stauraum die Versorgung aus dem 
Talsperrenverbundsystem zu sichern. Zu den Maßnahmen der Ersatzwasserver-
sorgung gehörten u.a. die vorgezogenen Teilvorhaben 1 (Hochwasserentlas-
tungsstollen) und 2 (Ersatzneubau Vorsperre). 
Die Umgestaltung der Entnahmeanlage führte zu einer Trennung zwischen 
Entnahmeanlage und Grundablassanlage. Die Grundablassanlage wurde in dem 
zur damaligen bauzeitlichen Wasserableitung errichteten Umleitungsstollen un-
tergebracht, der nun als Druckstollen betrieben wird (Länge ca. 160 m, Quer-
schnitt ca. 5 m², bewehrte Spritzbetonschale ca. 30 cm). Die Abgabesteuerung 
erfolgt mit zwei in der luftseitigen Schieberkammer parallel angeordneten Roll- 
und Segmentschützkombinationen (b / h 0,90 m / 1,20 m). Das Auslaufbauwerk 
des Grundablasses ist ein ebenerdig zugängliches, von der Staumauer räumlich 
abgesetztes Stahlbetonbauwerk. Hinter dem Auslaufbauwerk des Grundablass-
stollens schließt sich eine erdüberdeckte Toskammer an. Am Ende der Toskam-
mer ist ein Wehr angeordnet, um die Lage des Wechselsprunges zu fixieren. Die 
Toskammer wurde im Modellversuch optimiert.  
Die neue Entnahmeanlage wurde wie bisher in einen an die Staumauer ange-
lehnten neuen Entnahmeturm integriert (Abbildung 1). Die Ableitung durch die 
Mauer zur Luftseite erfolgt im bestehenden Stollen. Die Verteilung und Steue-
rung des Rohwassers wird luftseitig in einer neu errichteten unterirdischen 
Schieberkammer vorgenommen. Die Entnahmen im Stauraum bestehen aus 
Rohren DN800 mit Einlaufseihern, die jeweils vor den Einmündungen in die 
Fallleitungen DN800 mit einer Absperrklappe abgesperrt werden können. Die 
Fallleitungen münden auf die unteren Entnahmeleitungen DN1000, die wasser-
seitig ein Rechenbauwerk erhielten. Die unteren Entnahmeleitungen verlaufen in 
der gleichen Achslage wie die bisherigen Grundablassrohre DN1100, so dass der 
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Stollenquerschnitt in der Mauer nicht verändert werden musste. Die 
Entnahmerohre führen aus dem luftseitigen Schieberhaus „Schildkröte“ erdver-
legt in die neue unterirdische Schieberkammer. Hier erfolgt die Verteilung an 
die zwei Wasserwerke aus den beiden Entnahmesträngen. In der „Schildkröte“ 
kann je Entnahmestrang über ein Ringkolbenventil (RKV) DN1000 Wasser mit 
ungünstigen Rohwasserparametern ans Wildbett abgegeben werden oder bei 
Revision einer Armatur der Grundablassanlage ein Entnahmestrang als zusätzli-
che Entlastung genutzt werden. Zur Mindestabgabe ist parallel ein RKV DN250 
angeordnet. In einem erdverlegten Schieberkreuz wird die Rohrleitung DN500 
aus dem neu errichteten Hochwasserentlastungsstollen aufgebunden, so dass, 
beispielsweise bei einer Revision der Schieberkammer, die Rohwasserversor-
gung nicht unterbrochen wird. Das Auslaufbauwerk der Entnahmeanlage wurde 
ebenfalls als erdüberdeckte Toskammer errichtet. Aufgrund übersichtlicher Ab-
flussverhältnisse erfolgte keine Untersuchung im Modellversuch. 
4 Staumauer 
4.1 Dichtwand 
Im oberen wasserseitigen Staumauerbereich waren erhebliche Schäden am alten 
Betonschutzmantel aus Stampfbeton zu verzeichnen. Nach dem vollständigen 
Rückbau des ca. 100 m langen Intze-Keiles und dem Abbruch von Schutzmantel 
und Fundament begann der Neubau der wasserseitigen Abdichtung (Höhe ca. 
34 m). Den unteren Abschluss der wasserseitigen Abdichtung und die Anbin-
dung an den Fels bildet eine Kontaktinjektion. Diese wurde zur Minderung der 
Durchlässigkeit des bis in ca. 30 m Tiefe stark geklüfteten Fels vom Dichtwand-
fundament aus als einreihige Kontaktinjektion bis in ca. 10 m unter das Dicht-
wandfundament niedergebracht. Wegen der steil stehenden Klüfte wurden die 
Injektionsbohrungen um 15° quer zum Tal und um zusätzlich 5° in Richtung 
Unterwasser geneigt und im Abstand von 1,50 m angeordnet. Das alte Dicht-
wandfundament wurde zuvor abgebrochen und durch ein neues, aus unbewehr-
tem Beton bestehendes, ersetzt. Neben der Funktion als Auflager für die Dicht-
wand, dient das Dichtwandfundament als Verpresswiderlager für die Kontaktin-
jektion und bildet als Teil der Abdichtungsebene das Verbindungsglied zwi-
schen Dichtwand und Kontaktinjektion. Die Dichtwand besteht aus der 40 cm 
dicken Dichtschicht aus Stahlbeton und der im Wesentlichen aus unvermörtelt 
verlegten Hochlochziegeln bestehenden Dränageschicht. Um der entsprechend 
dem Mauerkörper 10:1 geneigten Dichtwand ein ebenes Lager zu bieten, war 
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eine Ausgleichschicht erforderlich. Die Ausgleichschicht besteht aus unbewehr-
tem Beton, egalisiert die Abbruchebene und wird integraler Bestandteil des 
Mauerkörpers. Um die unterschiedlich steifen und unterschiedlich exponierten 
Bauteile Mauerkörper und Dichtwand zu entkoppeln, wurde zwischen Aus-
gleich- und Dränageschicht eine Gleitschicht aus einer Lage Bitumenbahn ange-
ordnet. Bei der Auswahl der Bitumenbahn galt es, einen Kompromiss zwischen 
gleichermaßen gewünschten wie widersprüchlichen Eigenschaften zu finden. 
Einerseits ist eine möglichst geringe Schubsteifigkeit, also gute Gleiteigenschaf-
ten anzustreben, andererseits ist eine hohe Dauerstandfestigkeit erforderlich, um 
langfristig das Abfließen der Gleitschicht auf der 10:1 geneigten Ebene zwi-
schen Ausgleich- und Dränageschicht zu verhindern.  
 
Abbildung 5: Fertigung der Dichtwand und des Entnahmeturmes 
Die Dränageschicht entspannt flächenhaft durch die Dichtschicht dringendes 
Sickerwasser und erlaubt durch ein Netz aus Schächten und Sammelleitungen 
eine grobe räumliche Eingrenzung eventueller Leckagen. Die Ableitung des Si-
ckerwassers aus der Dränage erfolgt in den Kontrollgang. Mit einer Sammellei-
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tung über dem Dichtwandfundament wird das durch den Untergrund zuströmen-
de Sickerwasser getrennt von dem durch die Dichtwand dringendem Sickerwas-
ser erfasst. Die Dichtschicht ist im Wesentlichen in acht Meter breite Feldstrei-
fen unterteilt und wurde i.d.R. in vier Meter hohen Abschnitten hergestellt (Ab-
bildungen 5). Die Raumfugen zwischen den Feldstreifen wurden mit innen lie-
genden Elastomerfugenbändern, die Arbeitsfugen mit Fugenblechen gedichtet. 
Um das Abheben der Dichtschicht unter Temperatureinwirkung zu verhindern, 
wurden 570 Gebirgsanker im Mauerkörper verankert. 
4.2 Entnahmeturm und Entnahmestollen 
Etwa in der Mitte der Mauer ragt der Entnahmeturm als Teil der wasserseitigen 
Dichtungsebene in den Stauraum. Wegen des hohen hydraulischen Gradienten 
in der Turmwandung, der relativ hohen Durchlässigkeit des Stampfbetons und 
der Rezeptur des Bindemittels hatten sich auf der Turminnenseite flächenhaft 
massive Aussinterungen gebildet. Der mit dem Austrag an Bindemittel einher-
gehende Festigkeitsverlust sowie der wegen der Entnahmeleitungen gestiegene 
Raumbedarf machten Abriss und Neubau des Turmes erforderlich. In Anleh-
nung an den historischen Schieberturm besitzt der neue Entnahmeturm einen 
halbzylindrischen Grundriss. Die Grundfläche musste wegen der 
Entnahmeleitungen, dem neuen Lastenaufzug und der bisher nicht vorhandenen 
Treppe aber vergrößert werden. Der Turmsockel wurde im Turmfundament ein-
gespannt und mit dem vorgelagerten Einlaufbauwerk monolithisch verbunden. 
Zur wirtschaftlichen Bemessung der Mindestbewehrung zur Begrenzung der 
Rissbreite infolge frühem Zwang, wurde eine dreidimensionale FEM-
Berechnung der Temperatureinwirkung für repräsentative Turmabschnitte vor-
genommen. Der Turm bindet seitlich über mit Fugenband abgedichtete Bewe-
gungsfugen an die Dichtwand an. Im Entnahmeturm befinden sich 8 Geschosse 
(1. bis 6. Obergeschoss) einschließlich des Keller- und Erdgeschosses. Der Turm 
wird zwangsbelüftet. 
Der Entnahmestollen (früher Grundablassstollen) einschließlich der Nische, die 
bereits 2004 für das Schwimm- und Pendellot ausgebaut worden war, wurde 
baulich kaum verändert. Die vorhandene Plombe aus Ziegelmauerwerk wurde 
herausgebrochen und durch eine neue Plombe aus Stahlbeton ersetzt. Die neue 
Plombe besitzt einen Durchgang vom Entnahmeturm zur Kreuzung von 
Entnahmestollen und neu aufgefahrenen Kontrollgang. Der Durchgang ist 
entnahmeturmseitig mit einer Schotttür verschlossen. Sollte sich bei einem 
Rohrbruch der Entnahmeturm mit Wasser füllen, bleibt der Entnahmestollen 
trocken. 
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Die Mauerkrone besaß bisher keine Abdichtung nach heutigem Verständnis. 
Folge war, dass Wasser durch die Pflasterdecke in den Mauerkörper eindrang, 
Kalk aus dem Mörtel löste und auf der Luftseite wieder austrat. Sinterfahnen 
sowie eine Entfestigung des Kronenbereiches infolge Frost und Auslaugung des 
Mauerwerkes waren die Folge. Um diesen Mechanismus zu stoppen und den 
entfestigten Bereich zu ersetzen, wurde die Mauerkrone bis in eine Tiefe von ca. 
1,50 m abgetragen und neu aufgebaut. Basis bildete die Kronenplatte aus Stahl-
beton. Die Kronenplatte und der von dort aufgehende Fuß der Brüstungsmauer 
bilden den oberen Abschluss der wasserseitigen Dichtungsebene. Diese endet 
40 cm über dem bisherigen Schutzmantel. Durch diese Erhöhung der Dichtebene 
werden die Forderungen der DIN 19700 nun auch bei Berücksichtigung des 
Wellenschlages erfüllt. Die Fahrbahn auf der Mauerkrone besitzt wie bisher eine 
Pflasterdecke. Wegen des naturgemäß durch die Pflasterdecke sickernden Was-
sers wurde eine zweite Dichtungsebene erforderlich. Diese untere Dichtungs-
ebene, sowie das Oberflächenwasser werden in einer Sammelleitung gefasst und 
unter der Brücke in die Sammelrinne abgeleitet. Der Dränbeton zwischen oberer 
und unterer Dichtungsebene ermöglicht das ungehinderte Abfließen von Si-
ckerwasser und verhindert Frostschäden unter der Pflasterdecke. Die luftseitige 
Brüstungsmauer blieb erhalten und wird im Jahr 2012 instandgesetzt. Die Män-
gel an der Brücke über die HWE waren trotz der nicht vorhandenen Dichtung 
relativ gering. In diesem Bereich wurde die Mauerkrone nur so tief abgebrochen, 
dass der Ausgleichs- und Gefällebeton und die Sickerwasserdichtung eingebaut 
werden konnten. Das Kronenbauwerk, als markantes Element der Talsperre 
Klingenberg (Stabenow 1997) wurde nur in dem für den Umbau erforderlichen 
Umfang abgetragen. Das luftseitige Portal wurde erhalten. Das neue Kronen-
bauwerk wird passend zum neuen Entnahmeturm maßvoll vergrößert und steht 
mit dem Denkmalschutz in Einklang. Die Verbindung des neuen Entnahmeturms 
mit dem bestehenden Portal erfolgt durch eine, beidseitig gelenkig angebundene 
Stahlbetonplatte, die mit dem Mauerwerk des abgebrochenen Bogens verblendet 
wird. Die Plattform aus Stahlbeton verbindet das 7. Obergeschoss im Bereich 
des Entnahmeturms mit dem Gewölbe. Beim Wiederaufbau des Kronenbauwer-
kes in Naturstein-Ziegel-Verbundmauerwerk werden die beim Abtrag geborge-
nen Natursteine wiederverwendet.  
4.4 Messtechnische Bauwerksüberwachung 
Auf Grundlage des DVWK-Merkblattes 222/91 wurde in enger Abstimmung mit 
dem Bauherrn das neue Messsystem konzipiert und errichtet. Die vorhandenen 
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Einrichtungen der messtechnischen Bauwerksüberwachung wurden in mehreren 
Etappen ergänzt bzw. baulich neu errichtet (Sohlenwasserdruckmessstellen, Si-
ckerwassermessstellen, Messstellen zur Überwachung der Dichtung, Schwimm- 
und Pendellote, Fugenspaltmessstellen, Nivellementpunkte, 
Alignementsetzkegel, Schlauchwaageausrüstung, Lattenpegel). Die Messwerte 
können nach Fertigstellung mit einer automatischen Messstation erfasst werden. 
5 Fazit und Ausblick 
Durch die von HPI erbrachten Planungs- und Bauüberwachungsaufgaben, wurde 
ein wichtiger Beitrag für die Komplexsanierung der Talsperre Klingenberg ge-
leistet, die deren weitere Nutzung für die nächsten 100 Jahre ermöglicht. Seit 
Januar 2012 erfolgt der Wiedereinstau. Parallel dazu soll die Fertigstellung der 
Mauerkrone mit dem Errichten des neuen Kronenbauwerks, das Sanieren der 
luftseitigen Mauerfläche und die Gestaltung der luftseitigen Freianlage mit ihren 
Straßen und Wegen erfolgen. Nach gegenwärtigem Kenntnisstand werden die 
Bauarbeiten planmäßig im Jahr 2012 beendet. 
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Das Schöpfwerk Straubing a. d. Donau wurde im Jahr 1940 errichtet. Es liegt am 
nördlichen Rand der Innenstadt von Straubing im Freistaat Bayern und dient ne-
ben der Hinterlandentwässerung bei einem Hochwasser der Donau auch der Ent-
wässerung eines Polders mit einer Fläche von rund 10 km². Zur Erhöhung der 
Leistungsfähigkeit sollen die vorhandenen Pumpen ausgebaut und durch drei neue 
Pumpen mit höherer Förderleistung ersetzt werden. Gleichzeitig wird die Wasser-
führung im Pumpbetrieb optimiert. Vor dem Hintergrund der zum Teil stark sa-
nierungsbedürftigen Bausubstanz wurde weiterhin ein Sanierungs- und Instand-
setzungskonzept für die Betonbauteile erarbeitet. In diesem Konzept ist sowohl 
der Abbruch und Ersatzneubau von zu stark geschädigten Betonbauteilen als auch 
die teilweise Instandsetzung im Bestand vorgesehen. Der Hochbau des Schöpf-
werkes selbst sowie die Silhouette des gesamten Ensembles bis zum Herzog-
schloss stehen unter Denkmalsschutz. Die Planung der Maßnahmen erfolgt daher 
mit einem geringstmöglichen Eingriff in das äußere Erscheinungsbild der Anlage. 
Eine besondere Bedeutung kommt weiterhin der Wasserabführung während der 
Bauzeit zu. Da die derzeit vorhandene Pumpenleistung von 4 m³/s kontinuierlich 
vorgehalten werden muss, soll die baubedingt eingeschränkte Leistung des 
Schöpfwerkes durch mobile Pumpen kompensiert werden. 
Stichworte: Betoninstandsetzung, Hochwasserschutz, Polderentwässerung, 
Pumpwerk, Schöpfwerk 
1 Einleitung 
Das Schöpfwerk liegt am nördlichen Rand der Innenstadt von Straubing im 
Freistaat Bayern. Es dient neben der Hinterlandentwässerung in Straubing bei 
einem Hochwasser der Donau auch der Entwässerung eines Polders mit einer 
Fläche von rund 10 km². 
Das Schöpfwerk Straubing wurde im Jahr 1940 errichtet. Da die Pumpen nach 
40 Jahren im Betrieb einer Erneuerung bedurften, erfolgte im Jahre 1980 aus 
Kostengründen zunächst ein Zwischenausbau mit drei neuen, leistungsstärkeren 
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Maschinensätzen. Die Leistungsfähigkeit der damals nachgerüsteten Maschinen-
sätze reicht jedoch nicht aus, den Schutz vor einem hundertjährlichen Hochwas-
ser im Gebiet des Polders Straubing nach dem aktuellen Stand der Technik zu 
gewährleisten. Der Grund dafür liegt sowohl in der zu geringen Pumpenleistung 
als auch in einer hydraulisch ungünstigen Leitungsführung.  
Zur Verbesserung dieser Situation entschloss sich das Wasserwirtschaftsamt 
Deggendorf, das Schöpfwerk Straubing zu sanieren und es den Anforderungen 
der DIN 1184-1 und den Zielen des Bayrischen Landesentwicklungsprogramms 
anzupassen. Das Schöpfwerk soll künftig in der Lage sein, ein hundertjährliches 
Niederschlagsereignis im Polder bei gleichzeitigem HW1 in der Donau sicher 
abzuführen (Bemessungslastfall). Zugleich soll auch das beim Lastfall HW100 
der Donau im Polder entstehende Drängewasser bewältigt werden können. 
 
Abbildung 1: Schöpfwerk Straubing mit Ansicht von der Binnenseite, Pumpeneinläufe di-
rekt unter dem Betriebsgebäude, rechts im Bild die Einläufe der freien Vor-
flut 
Mit der vorliegenden Planung wird ein Konzept zur baulichen Anpassung des 
bestehenden Schöpfwerkes an die geforderte Leistungsfähigkeit ausgearbeitet. 
Dies betrifft zum Einen die Maschinen- und Elektrotechnische Ausrüstung, ins-
besondere die Pumpentechnik. Zum Anderen müssen die vorhandenen Bauwer-
ke des Schöpfwerkes an die neuen Anforderungen angepasst werden. Der zum 
Teil sehr schlechte Zustand der vorhandenen Bausubstanz wird ebenfalls be-
rücksichtigt. 
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Der Hochbau des Schöpfwerkes selbst, sowie die Silhouette des gesamten En-
sembles bis zum Herzogschloss stehen unter Denkmalsschutz. Die Planung der 
Maßnahmen erfolgt daher mit dem geringstmöglichen Eingriff in das äußere Er-
scheinungsbild der Anlage. 
2 Vorhandene Bauwerke 
Der denkmalgeschützte Hochbau des Schöpfwerkes besteht aus einer Betriebs-
ebene auf Erdgeschossniveau mit den drei Pumpmotoren in Trockenaufstellung 
und den Schaltschränken. Im Osten schließen sich die Mittelspannungsschaltsta-
tion und die drei Kammern für die Transformatoren an. Im westlichen Drittel 
des Gebäudes ist die Wohnung des Betriebswarts untergebracht. 
 
Abbildung 2: Lageplanausschnitt mit vorhandenen Bauwerken und den geplanten Neu- 
bzw. Umbauten (rot) 
Der unmittelbar hinter dem Schöpfwerk gelegene Deich wurde 1978 auf ca. 4 m 
erhöht und im Bereich des Schöpfwerks mit einer überschnittenen Bohrpfahl-
wand gedichtet. In diesem Zusammenhang wurden auch die Druckleitungen der 
drei Pumpen in einem neu erstellten 6,5 m x 3,5 m großen Druckschacht zu-
sammengefasst. Die alten Ausläufe wurden mit Beton verfüllt. 
Im Bereich des Mahlbusens teilt sich der Zulauf des Moosgrabens in die natürli-
che Vorflut (freie Vorflut durch den Deich) und die künstliche Vorflut (Einlauf 
zu den Pumpen) Vorflut. Die Sohle ist mit einer Betonbodenplatte befestigt. 
Seitlich ist der Mahlbusen mit Ufermauern aus Beton begrenzt. Bodenplatte und 
Ufermauern sind durch mehrere Bauwerksfugen unterteilt. 
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An die Pumpenkammer P3 gliedert sich in Fließrichtung rechts ein Vorflutge-
rinne, welches das Schöpfwerk in Form von zwei rechteckigen Betonkanälen 
mit den Abmessungen von je 1,70 x 1,70 m unterquert. Es ermöglicht die Ent-
wässerung des Moosgrabens in freiem Gefälle in die Donau, sofern der Donau-
wasserstand unter dem Niveau des Wasserstandes im Mahlbusen liegt. 
Bei erhöhten Wasserständen in der Donau werden die Schieber, welche in einem 
Schacht in Deichmitte angeordnet sind, geschlossen. Damit wird ein Rückströ-
men aus der Donau in den Mahlbusen verhindert. Das im Moosgraben ankom-
mende Wasser wird über die Pumpen des Schöpfwerkes in die Donau gefördert. 
Das Kernstück des Schöpfwerks sind die drei Pumpenkammern im Unterge-
schoss des Gebäudes. Die Kammern sind gegeneinander durch Trennwände ab-
gegrenzt, wobei die Wände bis in den Mahlbusen ins Oberwasser geführt und 
dort als Trennpfeiler sichtbar sind. Dieses Konzept hat den Vorteil, dass jede 
Pumpenkammer separat durch Dammbalken abgesperrt werden kann. Auf diese 
Weise sind Revisionen unter eingeschränktem Pumpenbetrieb möglich.  
Das Schöpfwerk ist mit drei Propellerpumpen mit trocken aufgestelltem Motor 
ausgerüstet. Die Motoren sind im Parterre des Schöpfwerkes gut zugänglich un-
tergebracht. Sie fördern das Wasser über Stahlrohre in den am Deichfuß gelege-
nen Druckschacht. Nach dem Druckschacht fließt das Wasser in ein Betondruck-
rohr DN2000 und mündet über ein Auslaufbauwerk in die Donau. 
 
Abbildung 3: Jährliche Pumpenstunden 
Die Pumpen verfügen über eine halbautomatische Steuerung und werden vom 
Betriebspersonal per Hand in Betrieb genommen sobald die Gefahr besteht, dass 
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der zulässige Binnenwasserspiegel überschritten wird. Dazu muss der Donau-
wasserstand täglich überwacht werden. Der intervallartige Betrieb läuft nach der 
Inbetriebnahme wasserstandabhängig (über Drucksonden in den Pumpenkam-
mern) automatisch weiter.  
Die Pumpen schalten sich dazu gestaffelt knapp unterhalb des zulässigen Bin-
nenwasserspiegels von 315 m ü NN (entspricht einem Wasserstand von 3,60 m 
am Straubinger Donaupegel) ein und pumpen solange bis das Absenkziel bei 
315 m ü NN erreicht ist. Beim erneuten Ansteigen des Wasserstandes im Mahl-
busen wiederholt sich dieser Vorgang solange, bis die Hochwasserwelle abge-
klungen ist. Das Schöpfwerk kann dann wieder nach einer Kontrolle durch den 
Schöpfwerkswärter außer Betrieb genommen werden. 
Aufgrund der ungünstigen hydraulischen Bedingungen im Druckschacht werden 
derzeit nur die Pumpen 1 und 3 betrieben. Nur bei extremen Regenereignissen 
wird die Pumpe 2 zugeschaltet. Diese Betriebsweise lässt sich aus Abbildung 3 
ableiten. 
3 Sanierung der Bausubstanz 
3.1 Sanierungskonzept für den Betonbau 
Vor dem Hintergrund der zum Teil stark sanierungsbedürftigen Bausubstanz 
wurde ein Sanierungs- und Instandsetzungskonzept für die Betonbauteile erar-
beitet. In diesem Konzept ist sowohl der Abbruch und Ersatzneubau von zu stark 
geschädigten Betonbauteilen als auch die teilweise Instandsetzung im Bestand 
vorgesehen.  
Die Sanierung der Betonbauwerke soll nach dem Instandsetzungsprinzip R der 
DAfStb Instandsetzungsrichtlinie durchgeführt werden. Dabei wird der Korrosi-
onsschutz der vorhandenen Bewehrung durch Wiederherstellung des alkalischen 
Milieus erreicht. Durch das Auftragen zementgebundener Instandsetzungsstoffe 
wird die erneute Bildung einer Passivschicht auf der Stahloberfläche 
(Repassivierung) hervorgerufen. 
Für die Oberflächenvorbereitung sollen Hochdruck-Wasserstrahlen (HDW) ein-
gesetzt werden. Mit dem Einsatz der HDW werden die schadhaften Betonteile 
abgetragen und die Bewehrung in Bereichen der Fehlstellen freigelegt und Ent-
rostet. Die Durchfeuchtung der Oberfläche durch die HDW ersetzt zugleich das 
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Vornässen der Bauteile, wenn nach dem Wasserstrahlen mit dem Auftragen der 
Haftbrücke begonnen wird. 
Ein weiterer Vorteil des Verfahrens ist die erschütterungsfreie Behandlung der 
Bauteile. Im Gegensatz zu mechanischen Verfahren erfolgt hier keine Beanspru-
chung der „stehenbleibenden“ Betonteile. Die Bildung von tiefergehenden Ris-
sen und Schädigungen der Bewehrung wird wirksam vermieden. Es kommt zu-
dem zu keiner Schädigung des Zuschlagkornes. Dieses wird lediglich freigelegt 
und von feinen Bestandteilen befreit, ein optimaler Zustand für das spätere Auf-
bringen der Haftbrücke. 
 
Abbildung 4: Schadstelle im Bereich des Deckendurchbruchs der Pumpenkammer und 
Schema zur Instandsetzung aus Schröder (2009) 
Als Betonersatz zur Reprofilierung soll ein Kunststoffmodifizierter Zementmör-
tel (PCC) eingesetzt werden. Es ist ein PCC II für die Beanspruchbarkeitsklasse 
M 2 vorgesehen. Diese PCC können in beliebiger Lage (Wand, Decke, Boden) 
aufgetragen werden. Zusätzlich sind sie für dynamische Beanspruchung bei und 
nach dem Auftrag geeignet. Die maximale Größe der Auftragsfläche ist dabei 
beliebig. 
Der PCC wird in der Regel von Hand aufgetragen. Im vorliegenden Fall ist ein 
maschineller Auftrag aufgrund der kleinen Einzelflächen ohnehin nicht sinnvoll. 
Mit dem vorgesehenen Instandsetzungsprinzip soll eine ausreichend dicke und 
dichte Betondeckung geschaffen werden. Dies geschieht mittels Reprofilierung 
der geschädigten Bauteile und Realkalisierung durch flächigen Auftrag eines 
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geeigneten Reparaturmörtels. In den Pumpenkammern soll zusätzlich im An-
schluss ein Oberflächenschutzsystem zur Erhöhung der Dauerhaftigkeit aufge-
bracht werden. 
3.2 Sanierungskonzept für den Hochbau 
Am Hochbau sind ebenfalls Sanierungsarbeiten geplant. In der Fassade wurden 
Risse festgestellt, die vor allem den nordwestlichen Gebäudeteil betreffen. Die 
zu beobachtende Rissbildung lässt sich vermutlich auf unterschiedliche Grün-
dungsverhältnisse zurückführen.  
Da die Baugrube der Pumpenkammer sehr wahrscheinlich frei geböscht wurde, 
mussten die äußeren Gebäudeteile auf einer Auffüllung gegründet werden. Mit 
den im Laufe der Jahrzehnte eintretenden Setzungen der Auffüllung bildeten 
sich sowohl an der südöstlichen als auch an der nordwestlichen Hausfassade 
Setzungsrisse aus. Diese haben ihren Ursprung am Übergang der linken Pum-
penkammer zur Auffüllung unter der Betriebswohnung.  
Der Verlauf der Fassadenrisse lässt sich anhand der Abbildung 5 erklären: 
  
Abbildung 5: Verlauf der Fassadenrisse auf der Nordwestseite 
Die in der Fassade zu beobachtende Rissbildung wird aktuell mit Rissmonitoren 
überwacht. Mit Vorliegen der Ergebnisse wird ein Konzept zur Rissesanierung 
aufgestellt. Es ist mit hoher Wahrscheinlichkeit davon auszugehen, dass der 
Baugrund im Bereich der Wohnung des Schöpfwerkwärters mit geeigneten 
Maßnahmen verbessert werden muss. 




Zur Erhöhung der Leistungsfähigkeit sollen die vorhandenen Pumpen ausgebaut 
und durch neue Pumpen mit höherer Förderleistung ersetzt werden. Künftig 
wird das Schöpfwerk in der Lage sein, einen Gesamt-Förderstromstrom von 5,8 
m³/s bei voller Beaufschlagung der Pumpen und einer Förderhöhe von 4,72 zu 
leisten (Gesamtmotorleistung 520 kW). Die Planung der Maschinen- und Elekt-
rotechnischen Ausrüstung wird vom WWA Deggendorf in Eigenregie durchge-
führt. 
Ein weiterer Aspekt ist die Anpassung der hydraulischen Verhältnisse. Im aktu-
ellen Zustand münden die drei vorhandenen Pumpen des Schöpfwerkes in einen 
gemeinsamen Druckschacht. Von diesem aus wird das Wasser in einer Leitung 
DN2000 durch den Deich in die Donau abgeführt. 
 
Abbildung 6: Längsschnitt durch das Schöpfwerk mit vorhandenen Bauwerken und den 
geplanten Neu- bzw. Umbauten (rot) 
Die Druckrohre der Pumpenabgänge enden kurz hinter der Einbindung in den 
Druckschacht. Dadurch kommt es bereits dort zu einer stark turbulenten Ener-
gieumwandlung. Dies hat zur Folge, dass bei voller Beaufschlagung der Pumpen 
die installierte Förderleistung nicht erreicht wird. Die Darstellung des Bestandes 
in den Abbildungen 2 und 6 verdeutlicht die hydraulisch ungünstige Gestaltung. 
Die verlustreiche Strömung erfordert außerdem eine erhöhte Pumpleistung und 
schließlich höhere Jahreskosten. Eine Optimierung der hydraulischen Situation 
ist daher geboten und die Ableitung der Pumpen umzugestalten. 
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Die Pumpe 3 wird aus der gemeinsamen Ableitung völlig herausgelöst und er-
hält einen separaten Abgang. Dazu wird der linke Kanal der freien Vorflut ent-
sprechend umgestaltet. Die Pumpen 1 und 2 münden nicht mehr wie aktuell frei 
in den Druckschacht, sondern werden von den Pumpenabgängen über Drucklei-
tungen mittels einer Rohrvereinigung im Druckschacht gefasst und in einer ge-
meinsamen Sammelleitung durch den Deich in die Donau abgeführt. 
Die DIN 19712 schreibt vor, dass Leitungen, die nach dem Bau des Deiches ver-
legt werden und den Deich unterqueren, in Schutzrohren zu verlegen sind. Wei-
terhin werden auch doppelte Verschlüsse gefordert. In der Planung ist dies mit 
dem Einbau von Einschubrohren in die bestehenden Leitungen und einer dem-
entsprechenden Anordnung von Verschlussorganen berücksichtigt. 
5 Bauausführung 
Die vorhandene Pumpenleistung von 4 m³/s muss während der gesamten Dauer 
der Sanierung vorgehalten werden. Daher ist nur eine abschnittsweise Um-
schließung der Einläufe möglich. Die während der Baumaßnahme fehlende 
Pumpenleistung muss durch die Installation mobiler Pumpen ausgeglichen wer-
den. 
Die abschnittsweisen Umschließungen werden mit einem Kastenfangedamm 
vorgenommen. Diese Konstruktion kann auf die Sohle des Mahlbusens gestellt 
werden ohne einen Sohlenaufbruch vornehmen zu müssen. 
Ferner wird angenommen, dass die Baufahrzeuge von Osten auf das Gelände 
fahren. Für die Abfolge ist zu beachten, dass die Lieferung der neuen Pumpen 
über die Betriebsbrücke vor dem Pumpwerk erfolgt und die alte Brücke diesen 
Belastungen nicht mehr ausgesetzt werden sollte. Aus diesem Grund muss mit 
der Sanierung der rechten Ufermauer begonnen und im Rahmen dieser Phase 
auch das Brückenfeld über dem Zulauf der Pumpe 3 erneuert werden.  
Das Auslaufbauwerk des Schöpfwerkes befindet sich am Deichfuss und dem 
Ufer der Donau. Über die vorhandene Straßenanbindung ist es schwer bis gar 
nicht zu erreichen. Für die Bauausführung wird deshalb für die Arbeiten am 
Auslaufbauwerk der Transport von Material über die Donau vorgesehen. Die 
Baustelleneinrichtung und Arbeitsebene kann mittels Schwimmponton vorgehal-
ten werden. 




Bollrich, G. (1996): Technische Hydromechanik, Verlag für Bauwesen GmbH, 4. Auflage 
Schröder, M. (2009): Schutz und Instandsetzung von Stahlbeton, Anleitung zur 
sachkundigen Planung und Ausführung, expert-Verlag, 5. Auflage 
Bayerisches Landesamt für Wasserwirtschaft (2005): REWas, Richtlinien für den 
Entwurf von wasserwirtschaftlichen Vorhaben, Bayerisches Landesamt für 
Wasserwirtschaft 
Bundesministerium für Verkehr, Bau und Wohnungswesen (2001): ZTV-W, Zusätzliche 
Technische Vertragsbedingungen – Wasserbau 
Bundesanstalt für Straßenwesen (2010): ZTV-ING, Zusätzliche Technische 
Vertragsbedingungen und Richtlinien für Ingenieurbauten 
Deutscher Ausschuss für Stahlbeton (2001): DAfStb Instandsetzungsrichtlinie, Schutz 
und Instandsetzung von Betonbauteilen 
Ausbildungsbeirat „ Schutz und Instandsetzung im Betonbau“, Deutscher Beton- und 
Bautechnik-Verein e.V. (2008): SIVV-Handbuch, Schützen, Instandsetzen, 
Verbinden und Verstärken von Betonbauteilen 
Normenausschuss Wasserwesen im Deutschen Institut für Normung e.V. (1992): DIN 





Dipl.-Ing. Henry Hille 
 




Tel.: +49 89 381 907 77 








Tel.: +49 991 2504 750 






Technische Universität Dresden – Fakultät Bauingenieurwesen 
Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik 
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012 











Planung und Durchführung von Sanierungsmaß-
nahmen an den Hochwasserentlastungsanlagen der 
Söse- und Odertalsperre/Westharz  
Frank Campen 
Stephan Schumüller  
 
Die Oder- und die Sösetalsperre wurden 1931 bzw. 1934 in Betrieb genommen. 
Der Zustand der Bauwerke macht umfangreiche Sanierungsarbeiten insbesondere 
an den Hochwasserentlastungsanlagen erforderlich. Diese waren Anlass, die 
Bauwerke in der Planungsphase grundlegend zu untersuchen und insbesondere ih-
re Leistungsfähigkeit mit hydraulischen Modellversuchen zu überprüfen. Im 
Rahmen der bautechnischen Planung wurden Eignungsprüfungen und Einbauver-
suche für den Konstruktionsbeton durchgeführt. Hierbei waren neben statisch-
konstruktiven Anforderungen auch die besonderen Einbaubedingungen auf der 
Baustelle zu berücksichtigen. An der Söse erfolgte ein kompletter Abriss und 
Neubau der Schussrinne, an der Oder ist dagegen eine Sanierung vorgesehen. Aus 
der Überprüfung der Standsicherheit ergab sich für die Odertalsperre die Notwen-
digkeit des Einbaus von Felsdauerankern am Überlauflaufbauwerk. 
Stichworte: Hochwasserentlastungsanlagen, Sanierung, hydraulische  
Modellversuche, Betoneinbauversuche 
1 Entstehung und Funktionen der Westharztalsperren 
Der Bau von Talsperren und (Stau-) Teichen hat im Westharz eine jahrhunderte-
alte Tradition. Die ältesten Anlagen, die heute noch in Betrieb sind, entstanden 
im 16. Jahrhundert und gehören heute zum „Weltkulturerbe Oberharzer Was-
serwirtschaft“ (Oberharzer Wasserregal). Neben diesen historischen Anlagen 
entstanden in den zwanziger bis in die sechziger Jahre des letzten Jahrhunderts 
insgesamt sechs große Talsperren (Tab. 1) unter der Regie der „Harzwasserwer-
ke Anstalt der Preußischen Provinz Hannover“, der späteren „Landesanstalt 
Harzwasserwerke“ und heutigen „Harzwasserwerke GmbH“.  
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Söse 1931 25,5 Mio. 53 Damm mit Betonkern 
Oder 1934 30,6 Mio. 53  Damm mit Betonkern 
Ecker 1942 13,32 Mio. 57  Beton-Gewichtsmauer 
Oker 1956 46,89 Mio. 67  Beton-Bogen/Gewichtsmauer 
Innerste 1966 19,3 Mio. 35  Damm mit Außendichtung 
Grane 1969 46,4 Mio. 62  Damm mit Außendichtung 
Veranlassung für den Bau und wesentliche Aufgabe für die modernen Anlagen 
war der Hochwasserschutz an den Flüssen im Vorland des niederschlagsreichen 
Harzes einerseits und (mit Ausnahme der Odertalsperre) die Gewinnung von 
Trinkwasser andererseits. Aus diesem Grund wurde an der Sösetalsperre unmit-
telbar nach deren Fertigstellung ein Wasserwerk und im Weiteren eine Trink-
wassertransportleitung bis nach Bremen errichtet. Später entstanden neben wei-
teren Talsperren und Wasserwerken ein umfangreiches Trinkwasserfernlei-
tungsnetz im geografischen Dreieck Bremen, Göttingen Wolfsburg sowie ein 
Verbundsystem mit Überleitungen zwischen einzelnen Talsperren. 
Die Anlagen wurden nach dem damaligen Stand der (Bau-)Technik dimensio-
niert, geplant und unter den Bedingungen ihrer Zeit errichtet. Insbesondere der 
Mangel an einzelnen Materialien (z. B. Zement) aber auch an qualifizierten Ar-
beitskräften haben deutliche Auswirkungen auf die Bauwerke gehabt. Für die 
Planung und Ausführung der Sanierungsmaßnahmen dieser Anlagen heute erge-
ben sich daraus wesentliche Randbedingungen. 
2 Veranlassungen für Sanierungsmaßnahmen 
Die Sösetalsperre bei Osterode hat ein Stauvolumen von 25,5 Mio. m3 und ein 
Einzugsgebiet von 49 km2. Bei einer mittleren jährlichen Abflusssumme von ca. 
41 Mio. m³ ergibt sich ein Ausbaugrad von 0,62. Der Hauptdamm mit einer 
Höhe von 56 m und einer Länge von 485 m besteht aus einem Betonkern als 
Dichtung, der beidseitig mit Erdmaterial angeschüttet ist.  
Die Hochwasserentlastungsanlage besteht aus einem Betongerinne am südlichen 
Hang. Das Überlaufbauwerk auf der Wasserseite mit anschließender Sammel-
rinne wurde bereits in den achtziger Jahren erneuert. Die sogenannte Schussrin-
ne auf der Luftseite des Dammes ist ein 160 m langes Betongerinne und hat eine 
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Sohlbreite von 5 m mit einem Gefälle von ca. 1 : 5,5. Es mündet in ein natürli-
ches Tosbecken (ehemaliger Steinbruch), an den sich das Ausgleichsbecken der 
Talsperre anschließt (Abb. 1).  
 
Abbildung 1: Lageplan der Sösetalsperre mit Hochwasserentlastung am südlichen Hang  
Nach über 75 Jahren ohne grundlegende Instandsetzungsmaßnahmen waren ins-
besondere an der Schussrinne erhebliche Schäden festzustellen. Die Betonkon-
struktion der späten zwanziger Jahre des letzten Jahrhunderts bestand aus einem 
in weiten Teilen unzureichend verdichteten Beton mit einer Hartputzschicht. 
Insbesondere infolge Frostangriffs und nach diversen partiellen Sanierungsmaß-
nahmen war ein vollständiger Abbruch und Neubau erforderlich. 
Neben der Sanierung der Hochwasserentlastung umfasste die inzwischen abge-
schlossene Generalüberholung der Sösetal-Hauptsperre in der Zeit zwischen 
2007 und 2009 die partielle Ertüchtigung des Betonkerns sowie die Erneuerung 
der Dammkrone einschließlich der Betonbrüstung sowie die Errichtung eines 
neuen Eingangsbauwerks in den Kontrollgang. Bereits in früheren Jahren waren 
das Einlaufbauwerk der Hochwasserentlastung und die Grundablässe einschließ-
lich Tosbecken sowie das Eingangsbauwerk saniert worden.  
Die Odertalsperre bei Bad Lauterberg wurde unmittelbar im Anschluss an die 
Fertigstellung und in vielen Details baugleich wie die Sösetalsperre errichtet. 
Bei gleicher Bauhöhe und einer Dammlänge von 310 m weist sie ein Stauvolu-
men von 30,6 Mio. m³ auf. Das Einzugsgebiet beträgt 52 km² (ohne 
Beileitungen) und der Ausbaugrad 0,53. Wie an der Sösetalsperre besteht die 
Hochwasserentlastung auch hier aus einem Überlaufbauwerk am linken Hang 
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mit einer anschließenden Schussrinne. An der Odertalsperre mündet diese ohne 
Absturz in das Ausgleichsbecken. Anders als an der Sösetalsperre ergaben Bau-
werksuntersuchungen, dass sich die Bausubstanz der Hochwasserentlastung und 
insbesondere der Schussrinne in einem erhaltenswerten Zustand befinden. Es 
besteht aufgrund von Betonschäden aus Hangwasser, Frostangriff und Mängeln 
an früheren kleineren Instandhaltungsmaßnahmen allerdings grundsätzlicher Sa-
nierungsbedarf. 
Die umfangreiche Generalüberholung der Talsperre und des Wasserkraftwerks 
wurde 2010 begonnen und wird mit allen Arbeiten an den zugehörigen Anlagen 
voraussichtlich im Jahr 2016 abgeschlossen.  
Sowohl an der Söse- als auch an der Odertalsperre war der bautechnische Sanie-
rungsbedarf Anlass für eine grundlegende Untersuchung des Bauwerks und 
Überprüfung der Dimensionierung, insbesondere der hydraulischen Leistungs-
fähigkeit entsprechend dem aktuellen Regelwerk. 
3 Randbedingungen für Sanierungsmaßnahmen 
3.1 Wasserwirtschaft 
Die wesentlichen wasserwirtschaftlichen Randbedingungen für die Sanierungs-
konzepte der Schussrinnen ergeben sich aus den Nutzungen der Talsperre. Für 
einen sicheren Hochwasserschutz muss die (sanierte) Hochwasserentlastungsan-
lage insgesamt die nach DIN 19700 maßgebenden Abflüsse „ohne Einschrän-
kungen“ (BHQ1) bzw. „ohne globales Versagen“ (BHQ2) ableiten können (DIN 
19700 Teil 10). Um die zu diesen Stauhöhen gehörenden Bemessungsabflüsse 
zu ermitteln, sind Speicherberechnungen erforderlich, die im Falle der Söse- und 
der Odertalsperre unter Berücksichtigung der Retentionswirkung durchgeführt 
wurden. Für diese sind Annahmen bezüglich der Leistungsfähigkeit der Ab-
flussorgane (Grundablässe und Hochwasserentlastung) zu treffen und ggf. in 
einem iterativen Verfahren zu verifizieren. Im Falle der Sösetalsperre wurde als 
Teil der Sanierungsplanung unter Berücksichtigung der Ergebnisse von Modell-
versuchen für das BHQ1 ein Abfluss von 73,6 m³/s (Odertalsperre 49,5 m³/s) 
und für das BHQ2 von 101 m³/s (Odertalsperre 73,0 m³/s) festgelegt (Horlacher, 
H.-B. et al. 2005) (Stamm, J. et al. 2009). 
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Für die Dauer der Bauphase, in der kein funktionstüchtiges Bauwerk zur Hoch-
wasserableitung zur Verfügung steht, muss darüber hinaus ein Bemessungs-
hochwasser festgelegt werden, um mit ausreichender Sicherheit einen Abfluss 
über die Hochwasserentlastung während dieser Zeit ausschließen zu können. 
Eine maximale Sicherheit wäre theoretisch durch eine völlig entleerte Talsperre 
erreichbar. Dem steht jedoch an der Söse die Trinkwassergewinnung entgegen, 
für die gerade in den Sommermonaten als der Hauptbauzeit eine nach Qualität 
und Quantität ausreichende Rohwassermenge gewährleistet sein muss. Auch die 
Einhaltung einer Mindestabgabe aus der Talsperre im Sinne der 
Niedrigwasseraufhöhung könnte sonst nicht eingehalten werden. Für die Erneu-
erung der Schussrinne an der Sösetalsperre wurde für die Baumaßnahme (kom-
pletter Abriss und Neubau der Schussrinne innerhalb eines Sommers) in Ab-
stimmung mit der Talsperrenaufsicht ein maßgebendes Hochwasser mit einer 
Jährlichkeit von HQ100 festgelegt. Auf der Grundlage eines entsprechenden Son-
derbetriebsplans wurde langfristig die zu Baubeginn zulässige Stauhöhe einge-
stellt. Während der Ausführung wurden zur Einhaltung des bauzeitlichen Hoch-
wasserschutzraums die Abgaben entsprechend gesteuert.  
Für die voraussichtlich in 2014 anstehende Sanierung der Hochwasserentlastung 
der Odertalsperre steht eine endgültige Festlegung entsprechender Werte noch 
aus.  
3.2 Bautechnik 
Für die bautechnische Planung stellt die langgestreckte geneigte Form von 
Schussrinnen eine besondere Randbedingung dar. Es gilt, die Anforderungen 
einer glatten und strömungsgünstigen Oberfläche unter den besonderen Einbau-
bedingungen zu realisieren. Für die Sösetalsperre wurden bezüglich der Maßto-
leranzen die Werte gemäß DIN 18202 (Toleranzen im Hochbau) Tabelle 3, Zeile 
4 (Grenzwerte für Ebenheitsabweichungen, erhöhte Anforderungen) in der Aus-
schreibung gefordert. Für die Sohle bedeutete dies u. a. bei einem planmäßigen 
Gefälle von 20 % eine für Betonbauwerke dieser Größe ungewöhnlich geringe 
zulässige Höhenabweichung von maximal 15 mm zwischen zwei 15 m vonei-
nander entfernten Punkten. Durch Aufmaß mittels Laserscanning konnte am fer-
tigen Bauwerk die Einhaltung dieser Vorgaben nachgewiesen werden.  
Bezüglich des Betons ist eine für Wasserbauwerke übliche Dauerhaftigkeit und 
Beständigkeit gegenüber mechanischen Beanspruchungen zu fordern, die außer 
durch die Nennfestigkeit des Betons vor allem durch die Nach- und Oberflä-
chenbehandlung erreicht wird. Gleichzeitig musste eine hydraulisch günstige, 
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d. h. möglichst glatte Oberfläche hergestellt werden. Zusätzlich zur Neigung des 
Bauwerks bzw. seiner Oberflächen musste an der Söse die Lage der Baustelle an 
einem Hang ohne direkte Zugänglichkeit berücksichtigt werden. Dies stellte 
weitere Anforderungen an die Frischbetoneigenschaften: Der Beton musste ei-
nerseits eine so fließfähige Konsistenz aufweisen, dass er mit Betonpumpen an 
jeden Punkt des Baufeldes gefördert werden konnte. Andererseits musste er sich 
insbesondere an der stark geneigten Sohle noch einbauen lassen, ohne abzuflie-
ßen. 
4 Voruntersuchungen 
4.1 Hydraulische Modellversuche 
Um die wirtschaftlichste Bauform zu ermitteln und gleichzeitig einen zuverläs-
sigen Nachweis der Leistungsfähigkeit der sanierten Hochwasserentlastung zu 
erhalten , wurden durch die Harzwasserwerke in der Planungsphase für beide 
Talsperren hydraulische Modellversuche an der TU Dresden in Auftrag gege-
ben. 
 
Abbildung 2: Hydraulisches Modell der Hochwasserentlastung der Sösetalsperre 2005 
Das Vollmodell der Hochwasserentlastungsanlage der Sösetalsperre (Abb. 2) 
wurde nach dem Froudeschen Ähnlichkeitsgesetz im Maßstab 1 : 25 errichtet. 
Es umfasste das Überlaufbauwerk mit Sammelrinne, die um 10° geneigte 
Schussrinne sowie das Tosbecken, ein ehemaliger Steinbruch, der Talsperre und 
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wurde für einen Abfluss von mindestens 150 m3/s ausgelegt (Horlacher et al. 
2005). 
Die Untersuchungen umfassten hier 5 Versuchsreihen mit insgesamt 61 Versu-
chen. Dabei wurde in einer Grundvariante der Ist-Zustand der bestehenden An-
lage mit trapezförmigem Querschnitt der Schussrinne nachgebildet, um die Leis-
tungsfähigkeit der vorhandenen Anlage zu überprüfen. Der Regelquerschnitt 
hatte eine Sohlbreite von 5,0 m und eine Gerinnehöhe von mindestens 2,0 m bei 
Wandneigungen von links 5 : 1 und rechts 2,5 : 1. Durch verschiedene Verände-
rungen und hydraulische Optimierungen der Gerinnegeometrie konnte eine 
Endvariante erarbeitet werden, die einen Neubau der Schussrinne mit einem 
wirtschaftlicher zu bauenden, rechteckförmigen Profil unter Beibehaltung der 
vorhandenen Sohlbreite vorsah. Die Überfallströmung und der Abfluss in der 
Sammelrinne des Überlaufbauwerks verlaufen praktisch rechtwinklig zueinan-
der. Dies induziert in der Schussrinne Kreuzwellen. Hier führten die Modellver-
suche zu Festlegungen bezüglich der Gestaltung des Übergangs vom Überlauf-
bauwerk zur Schussrinne und abschnittsweise erhöhten Seitenwänden der 
Schussrinne.  
Die durchgeführten Modellversuche hatten für den Betrieb der Schussrinne 
Strömungsgeschwindigkeiten des abfließenden Wassers bis zu 22 m/s ergeben. 
An Stellen mit Unstetigkeiten, Absätzen oder Vorsprüngen in der 
Gerinneoberfläche können die dabei entstehenden lokalen Turbulenzen die aus 
hohen Fließgeschwindigkeiten resultierende mechanische Beanspruchung der 
Betonoberflächen des Gerinnes noch weiter verstärken. Als Ergebnis für die 
weitere Planung wurden daher erhöhte Anforderungen an die 
Abrasionsbeständigkeit der Betonoberflächen festgelegt.  
Durch vergleichbare Modellversuche für die Hochwasserentlastung der Odertal-
sperre konnte auch hier die ausreichende hydraulische Leistungsfähigkeit für die 
maßgebenden Abflüsse nachgewiesen werden. Die Sanierungsplanung kann sich 
daher auf die Beseitigung der baulichen Schäden beschränken, da kein umfas-
sender Umbau der Anlage erforderlich ist.  
Sowohl für die Söse- als auch für die Odertalsperre wurde für den jeweiligen 
Zustand nach der Sanierung die tatsächliche maximale Leistungsfähigkeit ermit-
telt. Eine ggf. zukünftige Neubewertung der Anlagen für höhere Abflüsse infol-
ge sich verändernder klimatischen bzw. hydrologischen Bedingungen ist somit 
möglich. 
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Die Bemessung des Betonbauwerkes Schussrinne an der Sösetalsperre erfolgte 
nach den einschlägigen DIN-Normen. Aus den Bemessungen nach DIN 1045 
sowie den in den Modellversuchen festgestellten hohen hydraulischen Bean-
spruchung ergaben sich die Anforderungen zur Festigkeit und den Expositions-
klassen. Für die Ausführung wurden die Zusätzlichen Technischen Vertragsbe-
dingungen Wasserbau (ZTV-W) BMV (2004) vorgegeben. Hierzu waren ent-
sprechende Eignungsprüfungen durchzuführen.  
Um die Einbauverhältnisse für den Frischbeton und die geeigneten Maßnahmen 
der Oberflächenherstellung und Nachbehandlung vor Ausführung zu ermitteln, 
wurden darüber hinaus vorab Einbauversuche im Maßstab 1 : 1 an einer Fläche 
von 10,0 x 5,5 m durchgeführt (Abb. 3). Als Ergebnis wurde in der Ausschrei-
bung neben der Betonrezeptur (Tab. 2) der Einbau mittels Betonpumpe und 
konventioneller Verdichtung (Rüttelflasche) in den unteren Lagen ausgeschrie-
ben. Zur Verdichtung der Oberfläche und einer gleichmäßigen Neigung wurde 
eine auf seitlichen Schienen geführte Rüttelbohle sowie eine nachlaufende rotie-
rende Walze vorgegeben. Nach Eintritt einer ausreichenden Anfangsfestigkeit 
war die Oberfläche durch Abscheiben und Glätten zu behandeln. Zur Nachbe-
handlung kam eine Abdeckung mit PE-Folie zum Einsatz. 
Tabelle 2 Betoneigenschaften für den Neubau der Schussrinne an der Sösetalsperre 
Expositionsklassen 
nach DIN 1045-1 
XC4 (wechselnd nass trocken), 
XF3 (hohe Wassersättigung, ohne Taumittel), 
XM2 (starke Verschleißbeanspruchung) 
Druckfestigkeit nach DIN 
EN 206-1 bzw. DIN 1045-2 
C 35/45 
Konsistenz nach DIN  
EN 206-1 bzw. DIN 1045-2 
F2 
Ausbreitmaß 34 cm (+/- 2 cm) 
Wasser/Zement-Wert w/z ≤ 0,45 
Zement 
nach DIN EN 197 
CEM III/B 32,5 LH/HS (320 – 360 kg/m³) 
Gesteinskörnung  
nach ZTV-W 
Sieblinie A/B 16, Kornformkennzahl  
der groben Gesteinskörnung S40 (Splitt 8/16) 
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Abbildung 3: Einbauversuche Beton 2006 
5 Bauausführung an der Sösetalsperre 
Ende März 2007 wurde mit der Einrichtung der Baustelle und den Abbruchar-
beiten an der alten Schussrinne begonnen. Der Abbruch der alten Konstruktion 
erfolgte von oben nach unten. Es wurden insgesamt ca. 1.900 m³ Beton abge-
brochen und für die Dauer der Baumaßnahme als Rampe im Tosbecken aufge-
schüttet, so dass eine temporäre Zufahrt zum Baufeld entstand. Der Material-
transport für den Neubau erfolgte über einen stationären Baukran, mobiles He-
begerät in der Rinne und bei Bedarf durch einen Mobilkran.  
 
Abbildung 4: Herstellung der Schussrinne an der Sösetalsperre 2007 
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Die neue Schussrinne wurde wie die alte Anlage auf dem im Hangbereich anste-
henden Fels gegründet. Dieser wurde dazu vollständig freigelegt und gereinigt. 
Nach Einbau eines Dränbetons und der Bewehrung wurde die Sohle in vier Ab-
schnitten mit bis zu 50 m Länge betoniert (Abb. 4). Dabei wurde abschnittswei-
se in 12 Stunden über 200 m3 Beton gemäß den Vorgaben aus den Vorversuchen 
eingebaut und nachbehandelt. Parallel zu den weiteren Sohlabschnitten wurden 
die hang- und talseitigen Seitenwände gebaut. Die Wände wurden in jeweils 6 m 
langen Abschnitten im Pilgerschrittverfahren hergestellt, so dass sich insgesamt 
je 20 Wandabschnitte auf beiden Seiten ergaben. Zu der geforderten besonders 
sorgfältigen Ausführung gehörte auch, dass bei nachfolgenden Arbeiten die be-
reits hergestellte Sohle nicht beschädigt werden durfte. Hierzu wurden u. a. 
Gummimatten ausgelegt und die Stützen der Wandschalung an aufgelegten Be-
tonblöcken befestigt. Die Betonarbeiten wurden Ende Oktober 2007 abgeschlos-
sen (Abb. 5). 
 
Abbildung 5: Fertige Schussrinne an der Sösetalsperre Oktober 2007 
6 Bauausführung an der Odertalsperre 
6.1 Temporärer Umbau  
Für die Dauer der Arbeiten zur Sanierung des Entnahmesystems der Hauptsperre 
erfolgt die Abgabe aus der Talsperre über einen Stollen, der im Normalbetrieb 
als Überleitungssystem Wasser aus einem Nebental der Talsperre zuführt. Da 
dessen Leistungsfähigkeit nicht ausreicht, um die bei hohen Füllständen der Tal-
sperre erforderlichen Abgaben zu realisieren, erfolgte vor Beginn der Sanierung 
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des Entnahmesystems 2010 ein Umbau des Überlaufbauwerks der Hochwasser-
entlastung. In zwei der insgesamt 13 Felder der durch Pfeiler unterbrochenen 
Wehrschwelle wurden dazu zwei jeweils ein Meter breite Schlitze herausge-
schnitten. Durch Stahlrahmen und Dammbalken können diese in Abhängigkeit 
von der Jahreszeit und den damit erforderlichen, stauhöhenabhängigen Abflüs-
sen ganz oder teilweise verschlossen werden (Abb. 6). Nach Abschluss der 
Maßnahmen sollen die Öffnungen wieder dauerhaft in Ortbetonbauweise ge-
schlossen werden. 
  
Abbildung 6: Bauzeitliche Schlitze in der Wehrschwelle der Hochwasserentlastung 2011 
6.2 Dauerhafte Ertüchtigung der Standsicherheit 
Im Zusammenhang mit der Umbauplanung für die Wehrfelder wurden Standsi-
cherheitsberechnungen nach aktuellem Regelwerk durchgeführt. Sowohl die 
Wehrpfeiler als auch die zu einem späteren Zeitpunkt als Ersatz für Dammbal-
kenfelder hergestellten Wehrschwellen sind auf dem anstehenden Fels gegrün-
det. Anders als heute üblich, wurde bei den ursprünglichen Nachweisen kein 
Sohlwasserdruck bzw. Auftrieb in der Fuge Fels – Beton angesetzt. Selbst für 
eine als Dreiecksfläche angesetzte Druckverteilung in der Sohle konnte für die 
maßgebenden Beanspruchungen aus Wasserdruck mit dem Eigengewicht des 
Bauwerks keine ausreichende Standsicherheit nachgewiesen werden.  
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Um eine ausreichende Kippsicherheit zu erzielen, wurden in den Pfeilern je ein 
und in den Wehrfeldern je zwei Felsdaueranker eingebaut (Abb. 7). Es handelt 
sich um Litzenanker (4 *0,6) mit einer Gesamtlänge von 12,55 bis 14,45 m bei 
einer Einbindelänge von ca. 7,5 m. Die Anker wurden mit 100 % ihrer rechneri-
schen Gebrauchslast von 250 kN vorgespannt.  
 
Abbildung 7: Herstellung der Felsdaueranker am Überlaufbauwerk der Odertalsperre 2010 
7 Weitere geplante Maßnahmen an der Odertalsperre 
Anders als an der Sösetalsperre befindet sich die Bausubstanz der Hochwasser-
entlastung und insbesondere der Schussrinne in einem guten Zustand. Durch den 
Nachweis der ausreichenden Dimensionierung kann auf einen kompletten Abriss 
und Neubau verzichtet werden. Für das Überlaufbauwerk und die Schussrin-
nenwände ist daher eine Sanierung mittels verankerter Spritzbetonvorsatzschale 
vorgesehen. Eine neue Sohle soll als Stahlbetonkonstruktion eingezogen wer-
den. Für die Herstellung soll dabei auf die entsprechenden Erfahrungen an der 
Sösetalsperre zurückgegriffen werden. 
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Die Deiche des Röderneugrabens bei Großenhain waren im Ergebnis der Deich-
zustandsanalysen vom Juni 2008 dringend sanierungsbedürftig. Der Tornado im 
August 2010 und das Hochwasser im September 2010 führten zu einer erhebli-
chen Verschlechterung des Deichzustands und der Standsicherheit. 
Zur Abwehr einer Gefahr im Verzug sollte eine umgehende Deichsicherung durch 
Einbringen einer Innendichtung erfolgen. Diese musste statisch wirksam sein, 
dauerhaften Bestand haben und Voraussetzungen für evt. spätere Höhenkorrektu-
ren bieten. Insbesondere war die Durchführbarkeit des gewählten Verfahrens un-
ter evt. extremen Witterungsbedingungen beim geplanten Baubeginn (Dezember! 
2010) zu beachten.  
In den betreffenden Deichabschnitten kam das Fräs-Misch-Injektionsverfahren 
(FMI-Verfahren) zum Einsatz. Der Vortrag erläutert: 
− die planerische Bauvorbereitung (rechtliche, technische Voraussetzungen, 
Öffentlichkeitsarbeit) 
− die Baudurchführung unter widrigen Witterungsbedingungen (Frost, 
Hochwasser) 
− die Ergebnisse (Qualitätssicherung, Bauzeit, Kostenanteile, Resümee). 
Stichworte: Deichsanierung, Innendichtungen, FMI-Verfahren, 
Bodenvermörtelung 
1 Örtlichkeit, Aufgabenstellung , Randbedingungen 
Lage der Baustelle: Großenhain 
Gewässer: Röderneugraben; 3 Bauabschnitte, 200 m bis rd. 1.150 m 
Baubeginn: Ende Dezember 2010 




Abbildung 1: Deich des Röderneugrabens bei Baubeginn, Abschnitt 1 
Aufgabenstellung: 
− Umgehende Deichsicherung zur Abwehr einer Gefahr in Verzug durch 
Einbringen einer Innendichtung 
− Sinnvolle technische und wirtschaftliche Lösung, die hinsichtlich ihrer 
Dichtungswirkung dauerhaften Bestand hat. 
− Statisch wirksam: bei Wegspülen des Stützkörpers infolge Überströmung 
u.ä. standsicher 
− Grundwasserströmung darf nicht abgeriegelt oder wesentlich einge-
schränkt werden 
− Witterungsbedingungen sind bei der technischen Lösung zu beachten 
(winterliche Bedingungen) 
− Gegenwärtiger Hochwasserschutzgrad ist beizubehalten. Örtliche Kronen-
senken sind auszugleichen. 
− Die Voraussetzungen für ggf. erf. Höhenkorrekturen müssen  gegeben 
sein (perspektivisch vorgesehenen Schutzzielanpassungen/Anlage von 
Überströmungsstrecken). 
Lt. Deichzustandsanalyse: dringlicher Sanierungsbedarf  
weitere Abminderung  und zusätzliche Schädigung der Standsicherheit durch: 
a. Tornado 08/2010 
b. Hochwasser 09/2010 
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2 Technische Lösung, Bauvorbereitung  
Planungsgrundlagen: u.a. „DWA-Themen: Dichtungssysteme in Deichen“ 
 Innenliegende Dichtungselemente  
  Bodenvermörtelungen  
   Fräs-Misch-Injektionsverfahren (FMI) 
   Mixed-in-place-Verfahren (MIP) 
 
Abbildung 2: Fräse im Einsatz 
Bauvorbereitung:  
a. Recherche und Information der Flurstückseigentümer 
b. Herstellung der erforderlichen Arbeitsbreite auf dem Deich:   
mind. 3,50 m 
c. Klären der Zufahrten und Baustelleneinrichtungsflächen 
d. Öffentlichkeitsarbeit 
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3 Ausführung  
 
Abbildung 3: Baustraße auf dem Deich, Abschnitt 1 
 
Abbildung 4: Deichabschnitt 2 
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Abbildung 5: Entnehmen von Bodenproben 
 
Abbildung 6: Fräse vor dem Einsatz 
 
Abbildung 7: Fertig gestellte Dichtwand 
430 Innendichtung von Deichen im Bodenvermörtelungsverfahren: Praxisbeispiel  
 
 
4  Resümee  
Bauzeit: 3,5 Monate für rd. 1.150 m Dichtwand, zzgl. Rückbau und Andecken 
des Oberbodens 
Reine Fräsleistung: 6 AT 
Kostenanteile: Dichtwand, Baustraße, Sonstiges 
Komponenten des Projekterfolgs: Kommunikation, Naturschutz/ÖBB, Kontrol-
le, Zusammenarbeit 
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Umsetzung Staukonzept zur Erhaltung des  





Die Funktionsfähigkeit der im Einwirkbereich des Tagebaus Nochten liegenden 
Schutzgebiete (FFH, NSG) ist durch den Bergbaubetreiber Vattenfall Europe Mi-
ning AG zu sichern und zu entwickeln. Die dazu erforderlichen Handlungsweisen 
im Einzugsgebiet der Struga zur Sicherung des Landschaftswasserhaushaltes 
wurden im naturschutzfachlichen Maßnahmenplan (Sonderbetriebsplan) unter der 
Berücksichtigung der Hydrogeologie und des Tagebaufortschrittes in Abhängig-
keit von den gegebenen Managementplänen ausgewiesen. Die Grund- und Ober-
flächenwasserverhältnisse werden maßgeblich durch den hydrogeologischen Auf-
bau und klimatische Randbedingungen bestimmt. Zur Kompensation eines berg-
baubedingten (Grund-)wasserdefizits und der oberflächlichen Versickerungs- und 
Verdunstungsverluste wird aus dem Randriegel des Tagebau Nochtens gehobenes 
und aufbereitetes Wasser über die sogenannte Tiergartenleitung (seit 2007 in Be-
trieb) in das Grabensystem des Trebendorfer Tiergartens geführt. Im Jahr 2008 
wurde in Abstimmung mit den Behörden, Eigentümern und Anliegern eine Stau-
konzeption zur optimalen Verteilung des bereitgestellten Ökowassers erarbeitet 
und 2010 in 2 Bearbeitungsschritten mit dem Bau von 3 neuen Wehren und 
15 Stützschwellen im südwestlichen Teilbereich des Trebendorfer Tiergartens er-
folgreich umgesetzt. Die Wirksamkeit der wasserbaulichen Maßnahmen zur Stüt-
zung des Gebietswasserhaushaltes wird seit 2010 durch ein Monitoringprogramm 
(Durchflussmessungen an 24 Messpunkten) und parallel durch ein Biomonitoring 
begleitet. 
1 Allgemeine Beschreibung  
Der als FFH- Gebiet ausgewiesene Bereich des Trebendorfer Tiergartens befin-
det sich in Sachsen im Landkreis Görlitz (Landesmelde-Nr. 97, EU-Melde-Nr. 
4453-305). Etwa zwei Drittel der Fläche befinden sich auf dem Gebiet der Ge-
meinde Trebendorf, das östliche Drittel im Stadtgebiet von Weißwasser. Das 
196,5 ha große FFH- Gebiet liegt innerhalb der 201 ha großen NSG- Fläche 
(Nr. D88). Verbindliche Schutz- und Erhaltungsziele sind im FFH- Manage-
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mentplan pSCI 97und in einer Verordnung der Landesdirektion Dresden für den 
Trebendorfer Tiergarten beschrieben. Ein wesentliches Schutzziel ist es, den für 
diesen Lebensraum geeigneten, durch den örtlichen Braunkohlebergbau gefähr-
deten bzw. beeinträchtigten, seltenen Pflanzen- und Tierarten sowohl ein natür-
liches als auch ein durch anthropogene Maßnahmen geschaffenes Rückzugsge-
biet und späteres Wiederausbreitungszentrum zu geben. Des Weiteren ist die 
„zielgerichtete Steuerung der Wasserzuleitung mit dem vorhandenen Grabensys-
tem“ (…) „die wesentlichste Maßnahme zur Erhaltung und Verbesserung was-
serabhängiger Lebensräume“.  
Folgende wasserabhängige naturschutzfachlich relevante Schwerpunkte befin-
den sich im FFH- Gebiet „Trebendorfer Tiergarten“ (siehe Abbildung 2): 
− Kranichbiotop mit 2 Teichen als Niedermoorstandort, 
− Waldkiefern-Moorwald nördlich vom Kranichbiotop und Nowuschteich, 
− Umsiedlungsstandort Moorpflanzen vom ehemaligen NSG „Altteicher Moor 
und Große Jeseritzen“ aus dem Vorfeld des Tagebaus Nochten (als Beispiel 
siehe Abbildung 1), 
− Moorreitgrasfläche am Ablaufgraben Kranichbiotop aus dem Vorfeld des 
Tagebaus Nochten, 










Abbildung 1: Ersatzstandort für Moorpflanzen südlich der Kranichteiche,  
Foto 1: 21.04.2010 mit altem Stau,  
Foto 2: 24.08.2010 mit neuer Stützschwelle 5 (SS 5) 
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mit 2 Teichen 
 
Abbildung 2: Wasserabhängige naturschutzfachlich relevante Schwerpunkte im 
Trebendorfer Tiergarten westlich von Weißwasser im Bereich des Staure-
gimes 
Das pflanzenverfügbare Oberflächenwasser ist von der Menge und der Vertei-
lung des zugeführten Ökowassers aus dem Randriegel und einem Brunnen vom 
Tagebau Nochten und klimatischen Faktoren (Niederschlag und Verdunstung) 
abhängig. Neben den Verdunstungsverlusten in dem Waldgebiet des 
Trebendorfer Tiergartens spielt die Versickerung in den Gräben eine entschei-
dende Rolle. Durch das Staukonzept sollte, wie im Managementplan beschrie-
ben, auf einfache Art und Weise ein System der Wasserverteilung erarbeitet 
werden, die diese Verluste in den naturschutzfachlich relevanten Bereichen 
kompensiert und das Wasserdargebot in den Gräben und den Teichen gesteuert 
konstant hält. 
Der Trebendorfer Tiergarten ist des Weiteren durch drei geologische Besonder-
heiten geprägt: den Muskauer Faltenbogen (südlichste Schuppe), den „Graben 
von Weißwasser“ und die Trebendorfer Hochfläche. Der daraus resultierende 
Aufbau in Form von wechselnden hydraulisch aktiven und passiven Schichten 
schirmt die Grundwasser- und Oberflächenwasserverhältnisse teilweise von 
Einwirkungen des Braunkohlentagebaus Nochten ab.  
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2 Staukonzeption und Wehrkörper 
Der Trebendorfer Tiergarten ist geprägt durch ein dichtes Netz an periodisch 
trocken fallenden Gräben, die zum Einzugsgebiet der nördlich des FFH- Gebie-
tes verlaufenden Struga gehören und ehemals ausschließlich entwässernde Funk-
tion in Richtung Struga hatten. Durch permanente Einleitung von Zusatzwasser 
über einen Brunnen am Südrand des Gebietes haben die Gräben seit Februar 
1994 vor allem Bedeutung als bewässernde Landschaftselemente. Mit Inbetrieb-
nahme der Tiergartenleitung am 04.09.2007 werden naturschutzfachlich relevan-
te Bereiche des Trebendorfer Tiergartens über das ganze Jahr mit Wasser ver-
sorgt. Im Zuge der Erstellung des Staukonzeptes im Jahr 2008 wurden die Ein-
leitmengen in den Trebendorfer Tiergarten zwischen 16,7 und 33,3 l/s 
(1,0…2,0 m³/min) variiert und liegen zurzeit bei 25 l/s (1,5 m³/min). Die Ein-
speisung erfolgt an der südlichen Grenze des FFH- Gebietes im Zulaufgraben 
unmittelbar nördlich der Verbindungsstraße K 8476 zwischen Weißwasser und 
Trebendorf.  
Die anzustrebenden hydrologischen Zustände im „Trebendorfer Tiergarten“ ori-
entierten sich an den vorbergbaulich vorhandenen Wasserverhältnissen, am 
Schutzzweck des Naturschutzgebietes und den festgelegten Erhaltungs- und 
Entwicklungsmaßnahmen für das FFH- Gebiet. Das Oberflächenwassersystem 
soll beschickt werden. Eine Infiltration in tiefere Grundwasserleiter erfolgt au-
tomatisch, die Auffüllung der Grundwasserleiter ist kein primäres Schutzziel 
dieser Maßnahme. Die festgestellten Versickerungsverluste an prägnanten Punk-
ten sollten durch das Staukonzept ausgeglichen werden.  
Die Festlegung der Standorte (siehe Abbildung 3) für den 1. Bauabschnitt des 
Gesamtkonzeptes erfolgte unter der Maßgabe, für das FFH- Gebiet mit mög-
lichst geringfügigen Eingriffsmaßnahmen einen größtmöglichen Effekt hinsicht-
lich der optimalen Wasserversorgung zu erreichen. Die Vernässung des Waldes 
war zu vermeiden, aber eine stetige Wasserversorgung in den ausgewiesenen 
Gräben und der angeschlossenen Flächen sicherzustellen. Nach Begehungen, 
Ermittlung der Fließgeschwindigkeiten von 0,05 m/s bis 0,7 m/s beziehungswei-
se Durchflussmengen im Ist-Zustand und der geodätischen Einmessung der Grä-
ben wurden in Absprache mit allen Beteiligen die Standorte für 10 Stützschellen 
und 3 Wehre festgelegt (GUB 2010). Am Zufluss zur Struga Süd sollten ca. 1/3 
der Wassermenge abfließen, die in das System eingespeist wurden. Die Auswer-
tung von Durchflussdaten zeigte, dass bis zu 50 % des Oberflächenwassers in 
einzelnen kurzen Grabenabschnitten versickerte und verdunstete. So floss zum 
Beispiel am Zulauf zum Moorreitgrasgraben in der Bilanz zu viel Wasser ab und 
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die Kranichteiche zu wenig. Der ursprünglich festgelegte Soll-Zustand wurde 
durch die Erweiterung des Stauregimes im 2. Bauabschnitt ergänzt. Ziel war die 
zusätzliche Sicherung der Wasserversorgung der im oberen Grabenbereich über 
den Mittelgraben und den Hauptgraben durch den Bau von 5 weiteren Stütz-
schwellen. Die Reprofilierung eines Teils des Grabensystems und der Neubau 
eines Straßendurchlasses im westlichen Teil des FFH- Gebietes stellten weitere 
notwendige Maßnahmen zur gezielten Wasserverteilung im Gesamtgebiet dar.  
Die Umsetzung des Stauregimes erfolgte 2010 in 2 Bauabschnitten mit dem Bau 
von insgesamt 3 Staubauwerken (Wehre) und 15 Sohlstufen in Form von klei-
nen steinernen Stützschwellen. Alte provisorische Staue und Wehre aus Holz in 
einfacher Pfahlbauweise wurden vollständig entfernt. Wie aus Abbildung 3 er-
sichtlich, ersetzten die Wehre und ausgewählte Stützschwellen alte Staue am 
gleichen Standort. 
 
Abbildung 3: Alte und neue Staue (Wehre und Stützschwellen) im Trebendorfer Tiergarten 
2.1 Wehre 
Die Staubauwerke wurden so konstruiert, dass die Dichtungsfunktion, die äuße-
re Standfestigkeit (Stützfunktion) und die innere Festigkeit langfristig gegeben 
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sind. Besondere Aufmerksamkeit wurde dabei der Sicherheit gegen 
Umläufigkeit und Unterströmen gewidmet. Diese konnte durch sachgemäßes 
Abdichten der Gründungssohle, fachgerechtes Einbinden der Wehrwangen in 
Ufer und Sohle über Lehm-Tondichtungen gewährleistet werden. Die Pfähle 
wurden etwa auf zwei Drittel Ihrer Gesamtlänge in den Boden eingebunden. 
Schotterschüttungen aus Granit im An- und Abstrombereich vor den Wehrwan-
gen dienten sowohl der Sohlsicherung als Sedimentationsfalle vor dem Wehr 
und als Stabilisierung des eingerammten Wehrkörpers. Auf die Verwendung von 
Beton wurde verzichtet. 
Die Ausführungsvariante der Wehrkörper besteht aus einer naturnahen, einfa-
chen und sich in das Landschaftsbild einfügenden Bauweise, die mit Holz der 
Resistenzklasse I bis II nach DIN 68364 (sehr dauerhaft bis dauerhaft, zum Bei-
spiel europäische Eiche) ausgeführt wurde. Die Ausstattung der Wehre erfolgte 
mit Führungsschienen für Holz-Staubohlen. Über einen hölzernen Bediensteg 
wird die Regulierbarkeit des Wehres (Ziehen und Setzen der Bohlen) gewähr-
leistet. Die Haltbarkeit der Wehre beträgt rund 10 Jahre. 
Zur Umsetzung der Baumaßnahmen war keine Wasserhaltung notwendig. Das 
Wasser konnte an den Kreuzungspunkten durch einfache Dammschüttungen vor 
dem zu errichtenden Bauwerk in das nicht benutzte Grabenbett umgeleitet wer-
den. Im Bedarfsfall wurden die Tiergartenleitung und der Brunnen kurzfristig 
außer Betrieb genommen.  
Die Errichtung eines Wehrs nach dem Rückbau des alten Staus wird in den Ab-
bildungen 4 und 5 als Beispiel des Wehres 3 dargestellt. Das Bauwerk dient in 
erster Linie der Aufteilung der Wassermengen über den Hauptgraben und dem 
Zulaufgraben zur Wasserversorgung des Moorreitgrasbiotopes. Weiterhin kann 
der Rückstau oberhalb von Stau 3 die Versorgung der dort vorhandenen Moor-
flächen verbessern, da gemäß Staukonzept in diesem Bereich relativ geringe 
Versickerungsverluste auftreten. Der östlich vom Wehr 3 gelegene Wald-
Kiefern-Moorwald als schützenswerter Lebensraumtyp sollte nicht überstaut 
werden, sondern nur über eine ausreichende Bodenfeuchtigkeit verfügen. 
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Abbildung 4: Alter Stau 17 (rückgebaut) und neues Wehr 3  
(weiße Pfeile für die Fließrichtung des Wassers im Graben) 
 
Abbildung 5: Wehr 3 in der Bauphase im Sommer 2010 mit Lehm-Tondichtungen, dem 
Schacht für die Holzbohlen und der Schotter-Schüttung im Zu- und Ablauf  
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Die Stützschwellen wurden nach dem Stand der Technik durch den Einbau von 
natürlichem, mineralischem Substrat in der Grabensohle nach folgenden 
Konstruktionsgrundsätzen errichtet (siehe Abbildung 6):  
− Verwendung von abgestuftem, filterstabilem Korn 2-x mm, welches die Si-
cherheit gegen Suffosion und Erosion gewährleistet, (x = 50% ≥ 63 mm) 
− Einbindung der Schwellen in den Uferböschungen und in der Sohle im mine-
ralischen Substrat, 
− Gestaltung der Längsneigung im Anstrombereich 1:2, im Abstrombereich 1:3 
bis 1:10.  
Die Dimensionierung der Stützschwellen als vollkommener Überfall errechnete 
sich aus der Umsetzung der DIN 19661-2. 
 
Abbildung 6: Schema des Aufbaus der Stützschwellen 1 bis 15 
Die Gestaltung der Stützschwellen erfolgte in Anpassung an den jeweiligen 
Standort. Die Bauweise der Schwellen und das verwendete Material ließen eine 
möglicherweise notwendige Nachkorrektur der Schwellenhöhen mit einfachem 
Handgerät zu. Insbesondere an den Stützschwellen 8 und 9 wurden die Scheitel-
höhen reduziert, da starke Vernässungen durch Rückstau im Bereich des Wald-
kiefern- Moorwaldes nach dem Einbau der Stützschwellen auftraten.  
Als Beispiel für die naturnahe Gestaltung der neuen Stützschwellen soll hier die 
Stützschwelle 1 aufgeführt werden (siehe Abbildung 7). Der alte Stau in Pfahl-
bauweise wurde an dieser Stelle komplett zurückgebaut. Die Stützschwelle 1 ist 
die erste Sohlschwelle nach der Einleitung des Ökowassers aus dem Tiergarten-
brunnen und/oder Tiergartenleitung in das Grabensystem. 
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Abbildung 7: Alter Stau 1 (rückgebaut) und neue Stützschwelle 1  
3 Hydrologisches Monitoring 
 
Abbildung 8: Ist-Zustand: Durchflussmessung vom 17./20. Oktober 2011 im Grabensystem 
des Trebendorfer Tiergartens für Bereiche innerhalb des Stauregimes 
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Das umgesetzte Staukonzept bildet die Grundlage für die Abschätzung weiterer 
Maßnahmen (Wasserhaushalt, Naturschutz) für das FFH- Gebiet und wird seit 
2010 durch ein hydrologisches Monitoring an 24 Standorten begleitet. Als 
Durchfluss-Messgerät hat sich das induktiv messende Seba flow-sense bewährt. 
Schwachpunkte mit zu geringen oder zu hohen Durchflussraten (Bilanz von 
Versickerungs- und Verdunstungsverlusten) werden aufgedeckt und können 
zeitnah reguliert werden. In Abbildung 8 sind die Messergebnisse vom 17./20. 
Oktober 2011 dargestellt. Die Wasserverteilung folgt den Vorgaben des Natur-
schutzes und des Soll- Zustandes des Stauregimes. Alle wichtigen Bereiche sind 
ausreichend mit Wasser versorgt und weisen keine Staunässe auf. Versicke-
rungsverluste treten auf, wirken sich aber nicht negativ auf das Wasserhaushalt 
aus. 
Die Zuleitung von ca. 25 l/s Ökowasser in das reaktivierte Grabensystem im 
Trebendorfer Tiergarten hat sich als wirkungsvoll erwiesen. Die Wasserversor-
gung der wasserabhängigen Flora und Fauna ist durch die Umsetzung des Stau-
konzeptes gesichert und wird durch ein Biomonitoring zusätzlich überwacht. 
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Schlauchwehre, Untersuchungen zum Widerstand der 




 U. Gabrys 
A. Maurer 
 K. Schweizerhof 
 
Schlauchwehre werden immer häufiger als Verschlüsse an Stauanlagen eingesetzt. 
Der Vorteil gegenüber den konventionellen Anlagen besteht in den geringeren In-
vestitions- und Unterhaltungskosten sowie der kürzeren Bauzeit. Bei den flexiblen 
Wehrverschlüssen müssen aber auch mögliche Risiken, die durch Beschädigun-
gen entstehen können, hinterfragt werden. Beschädigungen können durch mecha-
nischen Verschleiß oder auch durch singuläre Ereignisse wie z.B. dem Aufprall 
von Treibgut oder durch Vandalismus verursacht werden. Zur Ermittlung der 
Spannungskonzentrationen an der Kontaktstelle der Membran erfolgten Finite-
Elemente-Analysen. An handelsüblichen Schlauchmembranen wurden 
Vandalismusuntersuchungen durchgeführt. Ein Untersuchungsschwerpunkt waren 
hier Beschädigungen, die durch Beschuss initiiert wurden. Die Einschussstellen 
wurden mikroskopisch und auf Wasserdurchlässigkeit untersucht. Aus den Be-
triebserfahrungen älterer, wassergefüllter Anlagen ist bekannt, dass bei kleineren 
Schnittverletzungen noch keine Leckagen resultieren, die die Betriebsfähigkeit 
der Anlage gefährden. Die Beschusstests haben gezeigt, dass durch die Einschuss-
stellen nur geringe Wasserverluste entstehen. Der Beitrag gibt abschließend einen 
Überblick über vor Ort durchführbare Reparaturmöglichkeiten an Schlauchmemb-
ranen. 
1  Einleitung 
Schlauchwehranlagen dienen im Wesentlichen der Stauregelung von Flüssen. 
Betriebserfahrungen mit Schlauchmembranen aus gewebeverstärkten Elastomer-
Bahnen gibt es seit Ende der fünfziger Jahre. Die Schlauchmembran wird auf 
dem massiven Wehrkörper so befestigt, dass ein dichter und mit Luft oder Was-
ser befüllbarer Innenraum entsteht. Abbildung 1 zeigt die Systemdarstellung ei-
nes Schlauchwehres mit Wasserfüllung.  




Abbildung 1: Systemdarstellung eines wassergefüllten Schlauchwehres 
Die ersten Schlauchwehranlagen wurden an den Bundeswasserstraßen Aller und 
Untere Havel u.a. aufgrund der monetären Vorteile gebaut. Weitere Anlagen be-
finden sich derzeit in der Planung u.a. an Neckar und Müritz-Havel-
Wasserstraße. Das größte bislang an Bundeswasserstraßen installierte  
Schlauchwehr hat eine Höhe von 2,45 m, eine Breite von 30,30 m und eine 
Membrandicke von 14 mm. Zu Beginn der ersten Planungen wurde die Frage 
aufgeworfen, ob eine Beschädigung der flexiblen Wehrverschlüsse durch me-
chanische Beanspruchung oder Vandalismus möglich ist und welche Folgen sich 
daraus ergeben. Unklar war auch, ob eine Beschädigung eine lokale Schadstelle 
oder ein Aufreißen der Schlauchmembran zur Folge hat. Im Rahmen eines For-
schungs- und Entwicklungsvorhabens wurde daher untersucht, ob durch mecha-
nische Beschädigung oder durch Schuss- bzw. Stichwaffen eine Funktionsbeein-
trächtigung von Schlauchwehren möglich ist. Die Vandalismusuntersuchungen 
wurden an handelsüblichen Schlauchmembranen durchgeführt. 
2 Bisherige Beschädigungen durch Vandalismus  
Aus der Literatur sind bislang nur wenige Beispiele für Beschädigungen durch 
Vandalismus bekannt. Genannt seien hier Tam (1997), U.S. Army Corps of En-
gineers (2001) oder aus jüngerer Zeit Kamuf (2007), der über Schadensfälle an 
wasser- und luftgefüllten Anlagen berichtet. Abbildung 2 zeigt die lokale Be-
schädigung eines wassergefüllten Schlauchwehres aufgrund eines Messerstiches. 
Nach Aussage des Betreibers wurde die Leckagewassermenge von etwa 2 m³/d 
über die Pumpe ausgeglichen und die Reparatur erst bei der nächsten Revision 
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der Anlage durchgeführt. Ein weiteres Beispiel ist eine luftgefüllte Anlage in 
den USA. Hier wurde die durchschossene Schlauchmembran mit einem han-
delsüblichen Reifenreparatur-Set wieder verschlossen. In keinem dieser Fälle 
wurde die Funktionsfähigkeit der Anlagen langfristig beeinträchtigt. 
 
Abbildung 2: Lokaler Wasseraustritt aus einer Schlauchmembran 
Bei einem kleineren wassergefüllten Schlauchwehr im Herzen eines Erholungs-
ortes würde, so der Betreiber, die Anlage nach Volksfesten von Jugendlichen 
begangen und die Membran dabei zum Teil mutwillig beschädigt werden, so 
dass Reparaturen erforderlich sind.  
3 Untersuchungen zur Widerstandsfähigkeit gegenüber Be-
schuss  
Bei dem Aspekt der Dauerhaftigkeit von Schlauchwehren müssen auch die Risi-
ken durch möglichen Vandalismus beachtet werden. Zur Abschätzung des Ge-
fährdungspotenzials “Vandalismus durch Beschuss“ wurden Membranproben 
verschiedener Hersteller mit unterschiedlichen Dicken und Gewebelagen  aus-
gewählt. Aufgrund des Gefahrenpotentials beim Umgang mit Waffen wurde ei-
ne Staatliche Stelle für das Beschusswesen mit den Beschussprüfungen beauf-
tragt. Abbildung 3 zeigt eine Übersicht der gewählten Waffenarten und Schuss-
entfernungen. Für Worst-Case Betrachtungen wurden jeweils kurze Schussent-
fernungen gewählt. 




Abbildung 3:     Ausgewählte Waffenarten, Kaliber und Schussentfernungen 
Auf den 45 x 50 cm großen und ca. 14 mm dicken Materialproben wurden, wie 
aus Abbildung 4 links ersichtlich, Schulterstäbe für spätere Zugversuche aufge-
zeichnet. Die vorgesehenen Einschussstellen wurden jeweils in der Mitte der 
Schulterstäbe festgelegt. Abbildung 4 rechts zeigt die in der Beschusskammer 
eingespannte Probe mit den markierten Beschussstellen. 
 
Abbildung 4: Membranprobe mit Beschussstellenmarkierungen (links) und Einspannvor-
richtung in der Beschusskammer (rechts) 
Mit Ausnahme der Handfeuerwaffe erfolgte der Beschuss aus einer fahrbaren 
Kabine. Die Geschossgeschwindigkeiten wurden mit einer Kamera gemessen. 
Danach erfolgte eine stereomikroskopische Untersuchung und bildanalytische 
Auswertung der Einschussstellen. Abbildung 5 zeigt eine stereomikroskopische 
Aufnahme für das Beschussergebnis mit Kaliber 308 Winchester, 7,62 x 51, 
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Vollmantel-Spitz-Weichkern-Geschoss, bei einer Geschossgeschwindigkeit von 
842 m/s. Die Mikroskopie zeigt, dass die Einschussstellen der dreilagigen 
Schlaumembranen die geringsten Abmessungen aufweisen. 
 
Abbildung 5: Stereomikroskopische Aufnahme einer Einschussstelle von einer zweilagigen 
Schlauchmembran (Kaliber 308 Winchester, 7,62 x 51, Vollmantel-Spitz-
Weichkern-Geschoss, Geschossgeschwindigkeit 842 m/s): Einschussstelle 
(links) und Rückseite (rechts) 
An den Einschussstellen wurde die Wasserdurchlässigkeit normal zur Ebene un-
tersucht. Hierzu wurde, wie aus Abbildung 6 ersichtlich, in 2,65 m Höhe über 
den Proben ein Wassercontainer platziert. Mittig über den Einschussstellen wur-
de das mit einem Schlauch verbundene gläserne Erweiterungsstück aufgesetzt. 
Die Kontaktfläche zum Gummi wurde mit einer Dichtungsmasse abgedichtet.   
Wasserbehälter
Beschussprobe, 









Abbildung 6: Messeinrichtung zur Bestimmung der Wasserdurchlässigkeit von Einschuss-
stellen  
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An jeder Einschussstelle erfolgte eine Dreifachbestimmung der Wasserdurchläs-
sigkeit. Aus Tabelle 1 ist die jeweilige Waffenart, die Geschossgeschwindigkeit 
und die Spannweite der Wasserdurchlässigkeit zu ersehen.  
Tabelle 1 Ergebnisse Wasserdurchlässigkeit 
Material Waffenart Proben-anzahl 
Geschossgeschwin-





Luftgewehr 4 151 0 
Winchester 6 838 0,01 / 0,15 
Handfeuerwaffe 4 387 0,02 / 0,30 
Sportschützengewehr 4 360 0,10 / 1,33 
SBR 3-
lagig 
Luftgewehr 4 152 0 
Winchester 6 835 0,01 / 0,41 
Handfeuerwaffe 4 388 0,10 / 0,37 
Sportschützengewehr 4 359 0,31 / 1,28 
EPDM 
2-lagig 
Luftgewehr 4 149 0 
Winchester 4 841 0,01 / 0,06 
Handfeuerwaffe 3 388 0,03 / 0,04 
Sportschützengewehr 4 360 0,01 / 0,17 
Der Beschuss mit dem Luftgewehr ergab keine Schadstelle. Mit dem Sport-
schützengewehr wurden jeweils die größten Wasserdurchlässigkeiten verursacht. 
Das zweilagige Material SBR (Styrol Butadien Rubber) zeigt eine größere Was-
serdurchlässigkeit als das zweilagige EPDM (Ethylen Propylen Dien Kaut-
schuk). Hinsichtlich der Anzahl der Gewebelagen konnte beim SBR kein signi-
fikanter Einfluss auf die Wasserdurchlässigkeit festgestellt werden. Die größte 
Wasserdurchlässigkeit mit 1,33 l/ Stunde wurde bei dem zweilagigen Material 
SBR festgestellt. Als Resümee bleibt festzuhalten, dass die 
Leckagewassermengen infolge eines Einschusses äußerst gering sind und da-
durch keine Funktionsbeeinträchtigungen zu erwarten sind. 
 
Abbildung 7: Schulterstab für Zugversuche  mit mittiger Einschussstelle 
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Für Zugversuche nach DIN EN ISO 283 wurden Schulterstäbe mit mittiger Be-
schussstelle, wie aus Abbildung 7 ersichtlich, in den vollen Probendicken ausge-
stanzt. An den 315 mm langen und 35 mm breiten Proben wurde in Herstellrich-
tung der Schlauchmembran Bruchfestigkeit [BF] und Bruchdehnung [BD] be-
stimmt. Als Referenz wurden zusätzliche Zugversuche an ungeschädigten Pro-
ben durchgeführt. Tabelle 2 zeigt die Ergebnisse der Zugversuche. 





















O-Probe 4 0 352 29,8 378 404 
Luftgewehr 4 151 370 31,2 358 384 
Winchester 6 838 299 29,5 248 334 
Handfeuerwaffe 4 387 251 26,4 230 274 
Sportschützenge-
wehr 4 360 245 26,8 226 261 
SBR  
3-lagig 
O-Probe 4 0 415 32,0 405 426 
Luftgewehr 4 152 368 31,0 350 404 
Winchester 6 835 382 28,0 345 403 
Handfeuerwaffe 4 388 323 29,0 290 281 
Sportschützenge-
wehr 4 359 289 27,0 274 309 
EPDM 
2-lagig 
O-Probe 3 0 392 13,7 387 397 
Luftgewehr 4 149 391 13,4 377 401 
Winchester 4 841 291 12,5 276 314 
Aufgrund der geringeren Probenfläche war bei dem EPDM-Material nur ein Be-
schuss mit Winchester und Luftgewehr möglich. Es fällt auf, dass die Ergebnisse 
teilweise eine große Streuung aufweisen. Das ist darauf zurückzuführen, dass 
die Fadendichte aufgrund der Probengeometrie sehr unterschiedlich ist und da-
mit einen großen Einfluss hat. Im Vergleich mit den Referenzproben (0-Proben) 
wird mit dem Luftgewehr keine signifikante Beschädigung erreicht. Bei dem 
SBR-Material zeigt die Handfeuerwaffe und das Sportschützengewehr die größ-
te Schädigung. Bei dem zweilagigen SBR wurde im Vergleich der Minimalwer-
te BF min von der 0-Probe (378 N/mm) und der beschossenen Probe mit dem 
Sportschützengewehr (226 N/mm) mit etwa 40% die größte Abnahme der 
Bruchfestigkeit festgestellt. Zum Vergleich: Geht man von einer Gesamtsicher-
heit von γ = 8 aus, würde sich der Sicherheitsbeiwert auf 4,8 reduzieren (An-
merkung: Die Sicherheitsbeiwerte sind bei Schlauchwehren im Vergleich zu an-
deren Werkstoffen hoch und liegen im Bereich von etwa 6 bis 10).  
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4 Untersuchungen zur Widerstandsfähigkeit gegenüber Stich-
waffen 
An handelsüblichen Schlauchmembranen wurde ferner die Widerstandsfähigkeit 
gegenüber Stichwaffen durch Einstich- und Weiterschneidversuche untersucht. 
Bei den im freien Fall durchgeführten Einstichprüfungen lagen die Proben wie 
aus Abbildung 8 ersichtlich auf Plastilin.  
 
Abbildung 8: Prüfmethodik (links), Klinge (Mitte) und Probe auf Plastilinblock (rechts) 
Das Messer, bestehend aus Fallgewicht und Klinge, hatte eine Masse von 
2,60 kg. Daraus ergibt sich nach Kamuf (2007) eine Einstichenergie von 38 Nm, 
die von einer erwachsenen Person aufgebracht werden kann. Alle untersuchten 
Proben wurden im Versuch durchstochen, wobei die Eindringtiefe mit der 
Membrandicke und der Gewebeanzahl abnimmt. Zur Bestimmung der Schnittre-
sistenz bei einer bereits mit einer Klinge durchdrungenen Schlauchmembran 
wurden Weiterschneidversuche durchgeführt. Die 300 x 500 mm großen Proben 
wurden in Längs- und Querrichtung mit einer Klinge durchdrungen und an-
schließend die Kräfte gemessen, die für eine Schneidgeschwindigkeit von  
1 mm/s erforderlich. Die Mittelwerte der Schneidkräfte lagen zwischen 98 N, 
bei der zweilagige Membran in Längsrichtung, und 204 N, bei der dreilagigen  
Membran in Querrichtung. Allerdings muss bei der Bewertung der Ergebnisse 
berücksichtigt werden, dass der Hersteller der dreilagigen Membran eine höhere 
Fadendichte des Gewebes verwendete. Somit ist die Schnittresistenz einer 
Schlauchmembran abhängig von der Schneidrichtung, von der Dicke und vom 
verwendeten Gewebe.  
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5 Untersuchungen zum Aufprall von Treibgut  
Die Untersuchungen zum Aufprall von Treibgut erfolgten mit dem Finite-
Elemente-Programm LS-DYNA. Die Membran wurde dabei mit 74.000 Schalen-
elementen und einem elasto-plastischen Materialverhalten modelliert. Der 
Baumstamm wurde als Zylinder bzw. als Zylinder mit aufgesetzten Kegeln ab-
gebildet und war nicht-deformierbar. Die Oberwassertiefe betrug 2,0 m und als 
Füllmedium wurde Luft und Wasser betrachtet. Einzelheiten zur Modellbildung 
und Simulation sind in Maurer et al. (2012) zu finden. Der Aufprall eines 
Baumstammes auf ein Schlauchwehr ist in Abbildung 9a) dargestellt. Dabei 
trifft der Baumstamm in einem bewusst ungünstigen Winkel, mit der Zylinder-
kante, auf das Schlauchwehr auf. 
 
 
Abbildung 9: a) Aufprall eines Zylinders auf ein luftgefülltes Schlauchwehr; Anprallge-
schwindigkeit 4 m/s); b) Von-Mises-Spannungen (Luftfüllung, 2 bar) vor und 
während des Aufpralls; c) Von-Mises-Spannungen (Luftfüllung, 0,2 bar) vor 
und während des Aufpralls 
Bei einem hohen Innendruck von 2 bar prallt der Baumstamm ab und verursacht 
keine sichtbaren Deformationen. Die Von-Mises Spannungen im Aufprallbe-
reich sind nur unwesentlich erhöht (s. Abbildung 9b). Im Falle eines geringeren 
Innendrucks oder bei Wasserfüllung sind sowohl die Deformation als auch die 
Von-Mises Spannungen im Aufprallbereich größer. Im Vergleich zu den Maxi-
malspannungen, die im Bereich der Wehrwangen auftreten, sind die Spannungen 
infolge des Aufpralls jedoch sehr viel geringer (s. Abbildung 9c). Auch bei einer 
Erhöhung der Anfangsgeschwindigkeit des Baumstamms auf 4 m/s und einer 
b)   c
Aufprall Aufprall
a)   
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relativ geringen Gasfüllung von 0,2 bar bleiben die Spannungen in einem akzep-
tablen Bereich. Das Auftreten einer V-förmigen Einkerbung („V-Notch“) wurde 
in keinem Fall beobachtet. Letzteres ist auch die Folge der praxisrelevanten In-
nendrücke im Schlauchwehr. 
6 Reparaturmöglichkeiten 
Bei der Reparatur einer Schlauchmembran sind grundsätzlich die beiden Verfah-
ren Heiß- und Kaltvulkanisation zu unterscheiden. Die Heißvulkanisation muss 
unter Druck und Zugabe von Kautschuk bei Temperaturen von mehr als 130°C 
erfolgen. Das Verfahren ist in der Regel nur im Falle einer Revision und beim 
Ausbau der Schlauchmembran einsetzbar. Bei der Kaltvulkanisation handelt es 
sich um ein Klebeverfahren mit handelsüblichem Reparaturmaterial, Klebelö-
sung und Flickmaterial, aus den Bereichen Fördergurt- oder Reifenreparatur. 
Kleinere Schäden ohne sichtbares Gewebe können wie bei einem Fahrradreifen 
repariert werden: Schadstelle trocknen, säubern, aufrauen, mit Kleber einstrei-
chen, Flicken auflegen, andrücken, aushärten lassen und fertig. Bei Schadstellen 
mit offenliegendem Gewebe sollten Fachfirmen hinzugezogen werden.  
7 Zusammenfassung 
Aus der Vergangenheit sind nur wenige Fälle von Vandalismus bekannt. Bei den 
bekannten Fällen war keine dauerhafte Funktionsbeeinträchtigung gegeben und 
die Schadstellen konnten mit geringem Aufwand repariert werden. Hinsichtlich 
der Widerstandsfähigkeit gegenüber mechanischer Beschädigung, z.B. durch 
Treibgut oder durch Vandalismus sind wassergefüllte Schlauchwehranlagen im 
Vorteil. Das Füllmedium Wasser entweicht im Falle einer Beschädigung der 
Schlauchmembran langsamer als Luft. Zur Quantifizierung wurden nach um-
fangreichen Beschuss- und Stichtests die Schäden und Folgen analysiert. Hierbei 
zeigte sich, dass sich die Einschussstellen aufgrund der Elastizität des 
Elastomers wieder schließen. Die Widerstandsfähigkeit gegen Beschädigung 
wird maßgeblich beeinflusst durch die Anzahl der Gewebelagen, der 
Membrandicke und dem Gewebe. Abschließend bleibt festzustellen, dass die 
durchgeführten Vandalismusuntersuchungen keinen Hinweis auf eine plötzliche 
Funktionsbeeinträchtigung der Schlauchmembrane geben. Ferner zeigen die Fi-
nite-Elemente-Analysen zum Anprall von Treibgut geringe Spannungskonzent-
rationen, so dass hierbei von einer geringen Gefährdung auszugehen ist. 
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Ermittlung hydrologischer Belastungen von  




Risikobasierte Bemessungs- und Betriebsplanungsansätze für Talsperren erfor-
dern eine umfassende Charakterisierung der Hochwasserrückhaltefunktionen. 
Statt der Vorgabe eines einzelnen "charakteristischen" Bemessungshochwassers 
werden hierzu verstärkt stochastische Ansätze und Verfahren genutzt, um hydro-
logische Belastungsgrößen zu generieren. Erfolgte bisher die statistische Charak-
terisierung über die Scheitelabflussstatistik, werden hierzu zunehmend multivaria-
te statistische Ansätze genutzt. Diese erfordern eine größere Datenbasis, die durch 
die Verknüpfung von stochastisch generierten Niederschlagsfeldern mit determi-
nistischen Niederschlag-Abfluss-Modellen geschaffen werden kann. Vorausset-
zung für derartige Aussagen sind realitätsnahe Annahmen für die stochastischen 
Antriebe, die auf Grund statischer Analysen von Beobachtungsdaten erfolgen 
sollten. Anhand von Beispielen zur Beurteilung von Verbundwirkungen der 
Hochwasserschutzfunktionen einzelner Speicher in einem Flussgebiet wird die 
entwickelte Methodik erläutert. 
1 Einleitung 
Eine risikoorientierte Bemessung von Talsperren und Hochwasserrückhaltebe-
cken erfordert eine Berücksichtigung des stochastischen Charakters der hydro-
logischen Belastungsgrößen. Wurden bei sicherheitsorientierten Bemessungen 
die Hochwasserwahrscheinlichkeiten durch die statistische Einordnung ihrer 
Scheitelabflüsse bewertet, werden bei Risikobetrachtungen unter Einbeziehung 
von Retentionsberechnungen auch andere Charakteristika der hydrologischen 
Belastung maßgebend (Wu et al. 2011). Neben dem Scheitelabfluss sind dies vor 
allem die Fülle und die Form der Hochwasserwelle. So kann z. B. ein zweigipf-
liges Ereignis, bei dem der erste Scheitel den gewöhnlichen Hochwasserrückhal-
teraum einer Stauanlage füllt, der zweite dann im Anschluss zum Anspringen 
der Hochwasserentlastungsanlage führt (Schumann und Siebert 2004), das kriti-
sche Ereignis darstellen. Eine stauinhaltsmaximierende Ganglinie muss damit 
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nicht der Ganglinie mit dem größten Scheitelabfluss entsprechen (Klein 2009). 
Um die Zusammenhänge zwischen diesen Einflussfaktoren zu berücksichtigen, 
müssen multivariate statistische Ansätze verwendet werden. Damit wird es mög-
lich, die Bandbreite kritischer Szenarien in Kombination verschiedener Einfluss-
faktoren zu beschreiben und mit Hilfe probabilistischer Modelle Risiken und 
Sicherheiten zu bewerten. Unter Beachtung der begrenzten Datenbasis erfordert 
dies jedoch, zunächst hydrologische Belastungen realitätsnah synthetisch zu er-
zeugen. Hierzu können Niederschlagsgeneratoren und Niederschlag-Abfluss-
Modelle (N-A-Modelle) gekoppelt werden. Im Rahmen dieses Beitrags werden 
Ansätze dargestellt, wie auf dieser Grundlage Belastungsszenarien für Stauanla-
gen generiert werden können, wie diese stochastisch zu bewerten sind und wel-
che Anwendungsmöglichkeiten derartige Ansätze für die Berücksichtigung der 
Hochwasserrückhaltefunktion von Stauanlagen in Flussgebieten bieten.  
2 Ermittlung und Bewertung hydrologischer Belastungen mit 
Hilfe stochastischer Ansätze  
Der statistische Zusammenhang zwischen Scheitel, Form und Fülle einer Hoch-
wasserganglinie kann aufgrund der fehlenden Datenbasis nur in sehr einge-
schränktem Maße aus empirischen Analysen abgeleitet werden. Zur Erzeugung 
eines größeren Datenkollektivs hydrologischer Belastungen können Nieder-
schlagsgeneratoren mit N-A-Modellen gekoppelt werden. Diese Niederschlags-
generatoren werden auf der Grundlage gemessener Zeitreihen des Niederschlags 
aufgesetzt. Sie sollen dabei deren stochastische Eigenschaften wiedergeben und 
sind umso komplexer, je größer das betrachtete Einzugsgebiet ist. Die Paramet-
risierung der N-A-Modelle erfolgt ebenfalls anhand beobachteter Daten. Zu be-
achten ist, dass diese Modelle die Nichtlinearität der Abflussbildung (überpro-
portionale Zunahme des Abflusses mit dem Niederschlag) berücksichtigen soll-
ten. Durch die Kopplung der stochastischen und der deterministischen Modell-
komponenten können somit Hochwasserwellen generiert werden. Diese Ereig-
nisgenerierung erfordert die Beachtung verschiedenster Abhängigkeiten. Um zu 
gewährleisten, dass die drei zusammenhängenden Kriterien (Scheitel, Fülle und 
Form der Bemessungsganglinie) in ihrem stochastischen Charakter berücksich-
tigt und bewertet werden können, ist das Modellsystem an die Daten des Ein-
zugsgebietes anzupassen. Die Ereignisfülle ergibt sich über die statistische 
Auswertung des Niederschlags, durch die Verwendung von KOSTRA-
Niederschlägen (KOSTRA 2005), entweder ereignisbasiert bei entsprechender 
Wahl der Vorfeuchte, oder im Ergebnis einer Langzeitsimulation, bei der viel-
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fältige Starkregenereignisse auf verschiedene Zustände der Anfangsbedingungen 
treffen. Die gemessene Scheitelstatistik eines Bezugspegels kann durch Anpas-
sung der Modellparameter oder über die Wahl der Gebietsvorfeuchte reprodu-
ziert werden. Die möglichen Formen der Bemessungsganglinien können durch 
Monte-Carlo-Simulation, beispielsweise auf der Grundlage eines Niederschlags-
Ereignis-Generators berücksichtigt werden. Hierbei werden die zeitlichen und 
räumlichen Verteilungen des Niederschlages unterschiedlich wirksam, da auch 
Größe und Eigenschaften des Einzugsgebietes Einfluss nehmen. Wird die Form 
einer Hochwasserganglinie bei kleinen Gebieten eher von der zeitlichen Vertei-
lung des Niederschlages abhängen, so werden bei großen Ereignissen die Über-
lagerungen der Teilgebietsabflüsse und damit die räumlichen Verteilung des 
Niederschlages maßgebend. Wenn sich Hochwasserwellen in Flussgebieten 
überlagern, können die Rückhaltung des Abflusses und eine ungesteuerte Abga-
be über die Hochwasserentlastung zusätzliche Risiken bedingen.  
Im Ergebnis der stochastisch-deterministischen Simulationsrechnung wird eine 
größere Datenbasis bereitgestellt, die die wesentlichen hochwasserstatistischen 
Eigenschaften des Einzugsgebietes repräsentieren soll. Die Auswertung dieser 
Daten erfolgt mit multivariaten statistischen Ansätzen. Hierzu werden sogenann-
te „Copulas“ verwendet. Diese statistischen Modelle koppeln korrelierte Zu-
fallsvariablen, die nicht notwendigerweise der gleichen Randverteilung unterlie-
gen müssen. Sie finden vielfältige Anwendung bei Hochwasseranalysen von 
Einzugsgebieten. So kann z. B. die zeitliche Koinzidenz von Ereignissen durch 
die Scheitel-Scheitel-Copula zweier Teilgebiete charakterisiert werden, die be-
schreibt, welche bedingte Verteilungen die Scheitelabflüsse aus einem Teilge-
biet in Kenntnis des Abflusses des anderen Gebietes aufweisen. Eine Copula 
zwischen Hochwasserscheitel und -fülle ist zur Beurteilung kritischer Hochwas-
serbelastungen und für die Bewertung der Hochwasserrückhaltefunktion im Un-
terlauf maßgebend, z. B. wenn mehrere Hochwasserrückhaltebecken in Reihe 
angeordnet werden. Durch statistische Analysen mit Hilfe von Copulas können 
die zeitlichen Verteilungen der Niederschlagssummen analysiert werden, um so 
die Frage der statistischen Einordnung von anfangs- und endbetonten Nieder-
schlagsereignissen zu klären. Diese drei Anwendungsfälle von Copulas werden 
anhand praktischer Beispiele erläutert. 
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3 Bivariate Wahrscheinlichkeitsaussagen mittels Copulas 
Zwischen den Eigenschaften hydrologischer Belastungen lassen sich eindeutige 
statistische Zusammenhänge erkennen. So nimmt die Fülle einer Hochwasser-
welle in der Regel mit steigendem Abflussscheitel zu. Ebenfalls weisen die 
Höchstabflüsse zusammenfließender Gerinne in einem Flussgebiet beim selben 
Ereignis einen statistischen Zusammenhang auf. Der Einfluss dieser Zusammen-
hänge kann mit Hilfe von multivariaten statischen Ansätzen in Form von 
Copulas (Nelson 1999) beschrieben werden, deren Einsatz in den letzten Jahren 
in der Hydrologie immer gebräuchlicher wurde (Klein et al. 2010, Salvadori & 
De Michele 2004). Grundlage einer Copula liefert das Theorem von Sklar 
(1959). Es stellt den Zusammenhang zwischen der Copula-Funktion C und der 
bivariaten Verteilungsfunktion der zwei korrelierenden Zufallsvariablen X und 
Y dar (Gl. 1), welche einzeln durch ihre univariaten Randverteilungen FX(x) und 
FY(y) dargestellt werden können.  
[ ], ( , ) ( ), ( ) ( , )X Y X YF x y C F x F y P X x Y y= = ≤ ≤  (1) 
Es existiert eine große Anzahl von Copulas, um die verschiedensten multivaria-
ten Abhängigkeiten zu beschreiben. Im vorliegenden Fall wurden verschiedene 
Archimedische Copulas (Nelson 1999) auf ihre Anpassung an die bivariate 
Stichprobe hin überprüft. Gewählt wurde in allen Beispielen die zweiparametri-
sche BB1-Copula aufgrund der besten Anpassungsgüte, resultierend aus ver-
schiedenen Anpassungstests. Mit Hilfe der so aufgestellten Copula lassen sich 
nun auch die bivariaten Auftretenswahrscheinlichkeiten und zugehörige 
Jährlichkeiten ermitteln. Die Unterschreitungswahrscheinlichkeit eines 
bivariaten Ereignisses, die dem Funktionswert der Copula an der Stelle (x,y) 
entspricht, ergibt sich aus Gleichung 1. Bei der Verknüpfung mit „und“ muss 
sowohl ein bestimmter Wert x, als auch gleichzeitig ein spezifischer Wert y 
überschritten sein, während bei der Kombination mit „oder“ nur eine der beiden 
Größen überschritten werden muss. Die entsprechenden Wahrscheinlichkeiten 
und die zugehörigen Jährlichkeiten errechnen sich nach Gleichungen 2 für (X > 
x und Y > y) und 3 für (X > x oder Y > y). Daraus folgt, dass beispielsweise ein 
Hochwasserscheitel X zwar eine bestimmte Jährlichkeit aufweist, das zugehöri-
ge Hochwasserereignis mit einem bestimmten Volumen Y allerdings eine gänz-
lich andere Auftretenswahrscheinlichkeit aufweisen kann und in der Regel auch 
aufweisen wird. Durch die bivariate Anpassungsmethode mittels Copulas kann 
somit das Risiko einer Unter- oder Überschätzung der Jährlichkeiten vermindert 
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werden, da immer beide Zufallsvariablen gleichzeitig betrachtet und bewertet 
werden. 
[ ],1 ( ) ( ) ( , ) 1 ( ) ( ) ( ), ( )X x Y y X Y X Y X Y X YP F x F y F x y F x F y C F x F y> ∧ > = − − + = − − +  (2a) 
[ ]
1 1
( ) 1 ( ) ( ) ( ), ( )X x Y y X Y X Y
T
P X x Y y F x F y C F x F y> ∧ >
= =
> ∧ > − − +
 (2b) 
[ ],1 ( , ) 1 ( ), ( )X x Y y X Y X YP F x y C F x F y> ∨ > = − = −  (3a) 
[ ]
1 1
( ) 1 ( ), ( )X x Y y X Y
T
P X x Y y C F x F y> ∨ >
= =
> ∨ > −
 (3b) 
4 Anwendungsbeispiele 
Die hier vorgestellten Beispiele sind im Flussgebiet der Mulde in Sachsen ange-
siedelt, für das im Rahmen des RIMAX-Verbundforschungsprojektes „Hoch-
wasservorhersage Mulde“ (Schumann 2009) das N-A-Modell ArcEGMO ver-
wendet wurde (Pfützner 2002). ArcEGMO wurde hier mit Stundenzeitschritt-
weite betrieben. Zur Generierung der raum-zeitlichen Niederschlagsfelder wurde 
das Modell RainSim V3.1.1 (Burton et al. 2008) genutzt. RainSim generiert sto-
chastische Niederschlagsfelder auf Grundlage eines raum-zeitlichen Neyman-
Scott-Rechteckimpuls-Prozesses. Die Kalibrierung der Modellparameter erfolgte 
so, dass die statistischen Kenngrößen der verwendeten Niederschlagsstationen 
möglichst gut repräsentiert wurden. In den beiden beschriebenen Beispielen zur 
Scheitel-Scheitel- bzw. zur Scheitel-Volumen-Copula wurde die N-Generierung 
auf Sommerhalbjahre beschränkt, da diese im Gebiet hochwasserspezifisch als 
maßgebend angenommen wurden und so die Implementierung eines Schneemo-
duls umgangen werden konnte. Es wurden je 10.000 Halbjahre Niederschlag 
generiert und mittels des N-A-Modells ArcEGMO in Abfluss transferiert. Für 
die jeweils größten am Bezugspegel auftretenden Scheitelwerte wurden die zu-
gehörigen 24h- bzw. 72h-Ereignisse des Niederschlags separiert und, falls not-
wendig, an die örtliche KOSTRA-Statistik angepasst. Die Scheitelstatistik am 
Bezugspegel konnte für die Einzelereignisse durch die Einstellung einer einheit-
lichen Vorfeuchte im N-A-Modell abgebildet werden. Für das hier betrachtete 
Flussgebiet der Chemnitz standen zur Anpassung der bivariaten Wahrschein-
lichkeitsverteilung der Hochwasserscheitelabflüsse an den beiden Zuflusspegeln 
Altchemnitz (Zwönitz, AE: 144 km2) und Harthau (Würschnitz, 136 km2) 
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10.000 Stichprobenpaare zur Verfügung. Mit diesen Daten wurde die Wirkung 
eines fiktiven Hochwasserrückhaltebeckens in der Zwönitz auf die Hochwasser-
verhältnisse der Stadt Chemnitz untersucht. Ebenso viele Ereignisse wurden für 
das Flussgebiet der Freiberger Mulde generiert. Dort wurde die Wirkung einer 
Hochwasserüberleitung von der Freiberger Mulde in den Chemnitzbach auf 
Grundlage angepasster Scheitel-Volumen-Copulas bewertet. 
Anwendungsbeispiel 1 
Durch Zusammenfluss der Würschnitz und der Zwönitz entsteht südlich der 
Stadt Chemnitz der Fluss Chemnitz, der größte Nebenfluss der Zwickauer Mul-
de. Dass zwischen den Scheitelwerten der beiden Zuflüsse eine starke Abhän-
gigkeit besteht, zeigen die Werte für den Pearson’schen Korrelationskoeffizien-
ten (0,89), sowie die beiden Rangkorrelationskoeffizienten Spearman’s Rho 
(0,88) und Kendall’s Tau (0,74). Je nach zeitlicher und vor allem räumlicher 
Niederschlagsverteilung können sich bei einem Starkregenereignis die resultie-
renden Hochwasserscheitel der beiden Teilgebiete in der Chemnitz überlagern. 
Die Wahrscheinlichkeit der Überlagerung spezifischer Scheitelabflüsse kann mit 
Hilfe einer bivariaten Copula abgeschätzt werden. Dazu wurden zunächst Ver-
teilungsfunktionen an die jeweils 10.000 modellierten Scheitelwerte der Pegel 
Altchemnitz/Zwönitz und Harthau/Würschnitz angepasst. Hierzu erwies sich die 
Log-Pearson-III-Verteilung als geeignet. Auf Grundlage der Randverteilungen 
konnte die passende Copula ausgewählt werden (Typ BB1). Mit dieser ist es nun 
möglich, die zusammenfließenden Abflussspitzen zu bewerten. Abbildung 1 
(links) zeigt die verwendete Stichprobe, überlagert mit 20.000 zufällig erzeugten 
Wertepaaren der BB1-Copula (scatter plot). Es wird deutlich, wie sich die ange-
passte Copula mit der verwendeten Stichprobe überdeckt. Die in den Gleichun-
gen 2b und 3b beschriebenen Jährlichkeiten der „Und“- und „Oder“-
Kombination lassen sich ebenfalls ablesen. Anhand der Copula ist es nun mög-
lich, bspw. das Augusthochwasser 2002 in die Statistik einzuordnen. Bei gemes-
senen Abflüsse von 110 m³/s (Altchemnitz) und 115 m³/s (Harthau) lässt sich so 
eine Jährlichkeit gemäß Gl. 2 („Und“) von ca. 1440 Jahren berechnen. Die Oder-
Kombination weist dagegen ein Wiederkehrintervall von etwa 310 Jahren auf. 
Nach Einrichtung von Hochwasserrückhaltemaßnahmen in einem Gebiet muss 
die Hochwassersituation neu bewertet werden. So würde der Bau eines HRBs im 
Einzugsgebiet der Würschnitz die gemeinsamen Wahrscheinlichkeiten wie in 
Abb. 1 rechts darstellt, verändern. Unter der Annahme, dass ein Becken die 
Scheitelabflüsse am Pegel Harthau bis zu einer bestimmten Jährlichkeit redu-
ziert, verändert sich die Wahrscheinlichkeit der Oder-Kombination kaum, da die 
(unveränderte) Pegelstatistik Altchemnitz weiterhin maßgebend ist. Die 
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Jährlichkeit der Und-Kombination nimmt jedoch deutlich zu. Betrachtet man die 
Hochwasserstatistik im Unterlauf so wird diese zunächst durch die Hochwasser-
statistik der Zwönitz bestimmt. Da die Hochwasserrückhaltefunktion des Be-
ckens in der Würschnitz ereignisspezifisch variiert (in Relation zu Scheitel, Fül-
le und Form der Zuflüsse) verändern sich in der Chemnitz die hochwasserstatis-
tischen Verhältnisse und nähern sich dann für sehr große Ereignisse den Aus-
gangsbedingungen an.  
     
Abbildung 1: Überschreitungswahrscheinlichkeiten der Wertepaare in Und- bzw. Oder-
Kombination (gestrichelte Linie: Oder-Kombination) 
Anwendungsbeispiel 2 
Im zweiten Beispiel wird die Anwendung von Scheitel-Volumen-Copulas dar-
gestellt. Für das Flussgebiet der Freiberger Mulde wurden 1.060 ausgewählte 
Hochwasserereignisse hinsichtlich des Zusammenhangs zwischen Abflussspit-
zen und Wellenvolumen untersucht, um die Wirkung einer Hochwasserüberlei-
tung von der Freiberger Mulde in den Chemnitzbach zu analysieren. Anhand der 
Simulationsergebnisse mit und ohne Überleitung wurden Scheitel-Volumen-
Copulas für den Chemnitzbach aufgestellt. Der starke Zusammenhang zwischen 
den untersuchten Eigenschaften bestätigten die Korrelationskoeffizienten für 
beide Stichproben: Pearson 0,8; Spearman 0,9; Kendall 0,7. Bei den Randvertei-
lungen erwies sich für die Abflussspitzen die Log-Pearson-III-Verteilung als 
geeignet. Die Gammaverteilung wurde für die Abflussfülle gewählt. Im An-
schluss konnten die BB1-Copulas an die Stichproben angepasst werden. Abbil-
dung 2 zeigt die Anpassungsgüte der beiden Copulas sowie die Und- und Oder-
Kombinationen der Scheitel-Volumen-Kombinationen mit und ohne Überlei-
tung. Demnach hat beispielsweise ein Ereignis ohne Überleitung mit einem Ab-
flussscheitel von 25 m3/s und einem Volumen von 5 Mio. m3 eine Jährlichkeit 
von 410 a („Und“) bzw. 110 a („Oder“) im Chemnitzbach. Mit der Überleitung 
nehmen die Jährlichkeiten zwangläufig ab, auf 130 a („Und“) bzw. 45 a 
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(„Oder“). Damit kann der Zulauf zu einem dort geplanten Hochwasserrückhal-
tebecken hochwasserstatistisch neu bewertet werden. Derartige Scheitel-Füllen-
Betrachtung können zur Bewertung der Wirkung mehrerer in Reihe angeordne-
ter HRBs genutzt werden.  
 
Abbildung 2: Überschreitungswahrscheinlichkeiten der Wertepaare in Und- bzw. Oder-
Kombination; links: ohne Stollen; rechts: mit Stollen 
Anwendungsbeispiel 3 
Es ist bekannt, dass sich besonders kritische Hochwasserlastfälle aus endbeton-
ten Niederschlägen ergeben. Die Frage ist, wie derartige Ereignisse 
probabilistisch zu bewerten sind. Dieser wird im dritten Beispiel nachgegangen. 
Hierzu wurde für das Einzugsgebiet des Chemnitzbaches ein Modell aufgebaut, 
das die zeitliche Intensitätsverteilung des Niederschlags auf der Grundlage der 
Auswertung gemessener Ereignisse wiedergibt. Da im direkten Einzugsgebiet 
keine hinreichend lang beobachtete Niederschlagsstation vorhanden war, wurde 
exemplarisch auf eine Station aus Nordrhein-Westfalen zurückgegriffen, die ei-
ne ähnliche Jahressumme (ca. 900 mm) und einen ähnlichen 100-jährlichen 
KOSTRA-Wert (ca. 110 mm bei 24 h) aufweist. Die Jahreshöchstsummen (24 h) 
wurden extrahiert und hinsichtlich ihrer relativen zeitlichen Verteilung mit Hilfe 
von drei Bezugspunkten: 25% (N25), 50% (N50) und 75% (N75) der Dauer un-
tersucht. An die Stichproben der relativen Summenanteile N25, N50 und N75 
wurden Randverteilungen (begrenzte Johnson-Verteilungen) angepasst. Im An-
schluss wurden an die bivariaten Stichproben N50-N25 und N50-N75 Copulas 
(Typ BB1) angepasst. Mit diesen war es möglich, zeitliche Verteilungen für 
24h-Niederschläge zu generieren. Dazu wurde aus der Randverteilung von N50 
zunächst eine relative N-Summe gezogen, die angibt, ob es sich um einen eher 
anfangs- oder endbetonten Niederschlag handelt. In Abhängigkeit von dieser 
Vorgabe wurden anschließend mittels der beiden BB1-Copulas die Werte nach 
25% bzw. 75% der Gesamtdauer gezogen, womit die interne Abhängigkeits-
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struktur gewahrt werden konnte. Es wurden 10.000 zeitliche Verteilungen des 
100-jährlichen KOSTRA-Niederschlages (110 mm) generiert und mit dem N-A-
Modell in Hochwasserwellen transformiert und als Zufluss in ein fiktives HRB 
verwendet. Wie zu erwarten, ergaben sich die höchsten Einstauwerte bei endbe-
tonten Niederschlägen. Die Wahrscheinlichkeit für ein solches endbetontes Er-
eignis liegt bei 0,38 (ein Niederschlagsereignis wird als endbetont betrachtet, 
wenn in der zweiten Hälfte des Ereignisses mehr als 70 % der Gesamtsumme 
fällt). Die Annahme der nach obiger Definition anfangsbetonten DWVK-
Verteilung (70 % des Niederschlags in der ersten Hälfte des Ereignisses) ist nur 
zu 33 % gerechtfertigt. Unter Berücksichtigung der zeitlichen Verteilung des 
Niederschlags lässt sich somit eine kritische hydrologische Belastung detaillier-
ter statistisch bewerten. 
Die in den drei Beispielen dargestellten Ansätze lassen sich bei der Planung von 
technischen Hochwasserrückhaltesystemen miteinander verknüpfen. Die Hoch-
wasserschutzwirkung eines HRBs variiert je nach den Relationen zwischen 
Scheitel, Fülle und Form der zufließenden Welle. So kann ein Ereignis geringe-
rer Jährlichkeit (bezogen auf den Scheitel) aufgrund seiner Form die Beckenka-
pazität überschreiten, während ein vermeintlich selteneres Hochwasser durch 
das Becken stärker gedämpft wird. Diese Zusammenhänge können durch Schei-
tel-Volumen-Copulas (Beispiel 2) und durch Simulationsrechnungen mit variab-
ler Niederschlagsverteilung (Beispiel 3) berücksichtigt werden. Die räumliche 
Wirkung von Hochwasserrückhaltebecken hängt dann von der zeitlichen und 
räumlichen Verteilung der Hochwasserabflüsse im betrachteten Flussgebiet ab, 
die im ersten Beispiel multivariat berücksichtigt wird, um die Spannweite der 
resultierenden Hochwasserschutzwirkung aufzuzeigen.  
5 Zusammenfassung 
Stochastische Ansätze lassen sich in vielfältiger Form für die Generierung und 
Bewertung hydrologischer Belastungsszenarien für Stauanlagen anwenden. Sie 
können dabei helfen, neben der im Fokus stehenden Betrachtung des Abfluss-
scheitels, weitere Hochwassereigenschaften (Wellenform und –fülle, räumliche 
und zeitliche Verteilung) bei der Bemessung, der Risikoanalyse oder der Steue-
rung zu berücksichtigen. Durch ihre Anwendungen kann somit der Vielfalt 
hydrologischer Belastungen mit ihren Wahrscheinlichkeiten berücksichtigt wer-
den. 
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Entwicklung eines Bemessungsansatzes zur Dimen-







Jambor-Schwellen sind feste Wehrschwellen, die auf Grund ihrer hydraulisch op-
timierten Form einen geringeren Aufstau nach Oberwasser erzeugen als her-
kömmliche Wehrschwellen. Sie eignen sich besonders bei beweglichen Ver-
schlüssen. Vor dem Hintergrund steigender Stahlpreise und hoher Anforderungen 
an die Hochwasserneutralität kann die Bauhöhe des beweglichen Verschlusses bei 
nahezu gleichbleibender hydraulischer Leistungsfähigkeit reduziert werden. Ob-
wohl Jambor-Schwellen seit Jahren in Verbindung mit beweglichen Verschlüssen 
zur Anwendung kommen, ist der direkte Zusammenhang zwischen der Schwel-
lenhöhe, den Ober- und Unterwasserrandbedingungen, so wie dem sich ergeben-
den Aufstau bis heute nicht systematisch untersucht worden. Auf Grundlage von 
Modellversuchen wurde ein dimensionsloses Bemessungsdiagramm erarbeitet, 
das es erlaubt, den Aufstau schon in der Planungsphase abzuschätzen, um so eine 
möglichst hohe Wehrschwelle bei optimaler hydraulischer Leistungsfähigkeit der 
Wehranlage zu erzielen. 
1 Einleitung 
Wehranlagen sind Kontrollbauwerke, die durch eine Einengung des Fließquer-
schnitts oder eine Anhebung der Gewässersohle Einfluss auf Wasserstand und 
Abfluss nehmen, um so den Anforderungen der Schifffahrt, der Energieversor-
ger und der Anlieger gerecht zu werden. Wehranlagen bestehen dabei im Allge-
meinen aus einer festen Wehrschwelle und einem oder mehreren beweglichen 
Verschlüssen. Durch den Einbau einer Wehrschwelle wird die Bauhöhe der be-
weglichen Verschlüsse reduziert (Abbildung 1).  
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Abbildung 1: Bewegliche Verschlusstypen mit Jambor-Schwelle 
 
Lauffer (1936) leitete die Druck- und Geschwindigkeitsverteilung von Strömun-
gen in gekrümmten Kanälen her und zeigte dabei, dass auf Wasserteilchen, die 
konvex gekrümmten Stromlinien folgen, neben den Massen- und Geschwindig-
keitskräften auch die Zentrifugalkraft wirkt, was eine Minderung des inneren 
Wasserdrucks gegen die Sohle zur Folge hat. Nach dem Energiesatz von Ber-
noulli wird diese Druckhöhendifferenz in Geschwindigkeitshöhe umgewandelt, 
was zu einer Beschleunigung der Strömung führt. Jambor (1959) griff diese Er-
kenntnis auf und führte Versuche durch, um optimale Krümmungsradien zu fin-
den (Abbildung 2). Anfänglich realisierte Jambor-Schwellen in Ellgau an der 
Lech oder Offenbach am Main verfügten zunächst über eine vollständig konve-
xe Ausrundung ohne Übergang zur Sohle. Bei der Planung der Staustufe Trier 
an der Mosel wurde erstmals ein konkaves Übergangsstück zwischen Sohle und 
Konvexkrümmung untersucht, in Folge dessen eine Strömungsablösung beim 
Übergang von Sohle zum Wehrhöcker vermieden werden konnte, was eine deut-
liche Verringerung des Aufstaus zur Folge hatte und die ablagerungsfreie Ge-
schiebeabfuhr über die Schwelle ermöglichte. Abbildung 2 zeigt die für den Pe-
gel Plochingen untersuchte Schwelle. 
 
Abbildung 2: Untersuchung einer Wehrschwelle für den Pegel Plochingen (BAW, 1960) 
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Jambor (1959) stellte klare Konstruktionsregeln für die Gestaltung der Wehr-
schwelle auf (Abbildung 4) und fand heraus, dass die Höhe der Wehrschwelle 
25 bis 30 % der Oberwassertiefe betragen kann, ohne dass sich ein „merkbarer 
Aufstau“ nach Oberwasser ergibt. 
Obwohl die von Jambor entwickelte Schwellenform in der Vergangenheit zu-
sammen mit den verschiedensten beweglichen Verschlüssen wie Sektor-, Klap-
pen oder Schlauchwehren, u.a. an Mosel, Saar und Aller, realisiert wurde, liegen 
bis heute keine allgemeingültigen Aussagen vor, die es erlauben, die Höhe der 
Wehrschwelle unter verschiedenen hydraulischen Randbedingungen festzule-
gen. Insbesondere vor dem Hintergrund der heutigen Anforderungen an Hoch-
wasserneutralität werden in den meisten Fällen quantitative Aussagen über den 
„merkbaren Aufstau“ erwartet. Systematische Untersuchungen an einem physi-
kalischen Modell bilden die Grundlage für die Entwicklung einer allgemeingül-
tigen Methode, die es dem praktischen Ingenieur erlaubt, die Höhe einer 
Jambor-Schwelle und des Aufstaus im Oberwasser zu ermitteln. 
2 Allgemeine Betrachtungen 
2.1 Strömung über eine Wehrschwelle 
Im Hochwasserfall herrscht bei vollständig geöffneten Verschlüssen in der Re-
gel strömender Abfluss im Bereich der Wehranlage, was eine Grundvorausset-
zung für die Funktion der Jambor-Schwelle ist (Jambor, 1959). Die maximale 
Höhe w der Wehrschwelle kann über die Bernoullische Energiegleichung ermit-
telt werden. Bei maximaler Schwellenhöhe wmax stellt sich bei vorgegebenem 
spezifischem Abfluss q auf dem Rücken der Schwelle gerade die Grenzabfluss-
tiefe ygr ein. Das bedeutet, dass die Summe aus Schwellenhöhe w und mindes-
tens erforderlicher spezifischer Energiehöhe Hmin nicht größer als die Energie-
höhe in der Anströmung H1 sein darf. Bei einer verlustfreien Betrachtung kann 







3HHHw ⋅−=−≤       (1) 
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Über die Kontinuitätsgleichung und die Einführung der Froude-Zahl Fr2 kann 













⋅−+≤        (2) 
wRmaxR [m]  max. Schwellenhöhe 
HR2R [m]  spezifische Energie der Abströmung 
yR2R [m]  Unterwasserstand 
FrR2R [-]  Froude-Zahl im Unterwasser 
q [m²/s]  spezifischer Abfluss 
g [m/s²]  Erdbeschleunigung 
Eine ausführliche Herleitung ist u. a. Jirka & Lang (2009) zu entnehmen. 
Überschreitet die Schwellenhöhe w die maximale Schwellenhöhe wmax nach 
Gl. 2, geht die Abflusskontrolle auf die Schwelle über. Der Oberwasserstand 
wird unabhängig vom Unterwasserstand und ist eine Funktion der Anströmung. 
Die Abflusscharakteristik über die Jambor-Schwelle ähnelt dann der eines voll-
ständigen Überfalls  über ein breitkroniges Wehr mit parallelen Stromlinien auf 
der Schwelle,  wie unter anderem in Hager & Schwalt (1994) oder in jüngerer 
Zeit von Heimann (2009) beschrieben. 
3 Modelluntersuchungen 
3.1 Versuchsaufbau und Messtechnik 
Die für den Modellversuch zur Verfügung stehende Versuchsrinne (Abbil-
dung 3) hatte eine Nutzlänge von etwa 15,00 m und eine Breite von 2,33 m. Die 
Höhe der Rinne betrug von der Sohle bis zur Oberkante 0,57 m. Über die Rinne 
verteilt wurden sechs Messpunkte in Abständen von 1,25 m bis 2,00 m festge-
legt, die über das Prinzip der kommunizierenden Röhren mit Ultraschall-
Wasserspiegelmessgeräten verbunden waren. Die Messung des Zuflusses erfolg-
te über eine magnetisch-induktive-Durchflussmessung, der Unterwasserstand 
wurde mittels einer elektronisch verstellbaren Klappe reguliert. 
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Abbildung 3: Versuchsrinne im Labor der Bundesanstalt für Wasserbau 
3.2 Konzeption der Modelluntersuchung 
Eine Grundvoraussetzung für die ähnliche Darstellung von Ablösevorgängen 
und deren Einfluss auf die Strömung im Froudeschen Modell ist, dass die 
Schwerkraft und die Trägheitskraft gegenüber dem Einfluss der zähen Reibung 
überwiegen. Nach Jirka & Lang (2010) kann der Einfluss der zähen Reibung ab 
einer Reynoldszahl von 500 vernachlässigt werden. Alle im Modell auftretenden 
Reynoldszahlen lagen im Bereich von 6000 bis 120000 und damit deutlich über 
dieser Grenze.  
Der Aufstau durch eine Schwelle kann durch die Wasserspiegeldifferenz Δy = 
yR1 R- yR2 RbeschriebenR Rwerden (Abbildung 4), eine Dimensionsanalyse führte zu 






2=                             (3) 
Δy  [m]  Aufstau Δy = y1 – y2 
w  [m]  Höhe der Jambor-Schwelle 
Fr2  [-]  Froude-Zahl der Abströmung 
y1  [m]  Wassertiefe im Oberwasser 
y2  [m]  Wassertiefe im Unterwasser 
468 
Entwicklung eines Bemessungsansatzes zur Dimensionierung einer Jambor-Schwelle  




Abbildung 4: Überströmung einer Jambor-Schwelle – Definitionsskizze 
 
3.3 Durchgeführte Versuchsreihen 
Im Modell wurden fünf verschiedene Schwellen mit Höhen zwischen 2,9 cm 
und 14,3 cm untersucht. Zu jeder Schwelle wurden sieben Unterwasserstände 
zwischen 5,7 cm und 40,0 cm sowie 16 Durchflüsse von 19,5 l/s bis 312,2 l/s 
betrachtet. Dadurch ergaben sich pro Schwelle 112, insgesamt etwa 560 Zustän-
de. Für Referenzmessungen ohne Jambor-Schwelle wurde ein Spektrum aus sie-
ben Unterwasserständen in Kombination mit 16 Abflüssen betrachtet. Um den 
Einfluss unterschiedlicher Gesamtlängen zu untersuchen, wurden für die 
Schwelle mit der Höhe von 14,3 cm weitere Versuche mit drei unterschiedlich 
Längen (0 cm, 59 cm und 118 cm) durchgeführt. 
4 Ergebnisse der Modelluntersuchung 
4.1 Reibungseinflüsse 
Um den Reibungswiderstand der Versuchsrinne zu bestimmen, wurden Refe-
renzmessungen durchgeführt. Die Auswertung ergab, dass die äquivalente Sand-
rauheit ks der Versuchsrinne in Abhängigkeit von der Froude-Zahl zwischen 
0,5 mm und 3,5 mm lag. Nach der Klassifizierung des DVWK-Merkblattes 220 
(1991) entspricht dies einem glatten Beton, was mit den Gegebenheiten in der 
Versuchsrinne übereinstimmte. 
4.2 Einfluss der Ablagetischlänge 
Auf Grund der in jüngster Zeit realisierten Wehranlagen lag der Fokus der Un-
tersuchungen auf der Jambor-Schwelle in Verbindung mit einem Schlauchver-
35. Dresdner Wasserbaukolloquium 2012: „Staubauwerke - Planen, Bauen, Betreiben“ 











schluss. Wassergefüllte Schlauchwehre benötigen im abgelegten Zustand eine 
Ablagetischlänge, die der 2,3-fachen Schlauchhöhe entspricht (Gebhardt, 2006). 
Bei konstantem Oberwasserstand y1 verkürzt sich die Länge l des Ablagetischs 
infolgedessen mit zunehmender Höhe w der Jambor-Schwelle. 
In Abbildung 5 ist der dimensionslose Aufstau ∆y/y2 für drei Ablagetischlängen 
l/w über der Froude-Zahl Fr2 dargestellt. Die Abbildung zeigt, dass die Länge 
des Ablagetischs praktisch keinen Einfluss hat und die Schwellenhöhe w damit 
die dominierende Einflussgröße bleibt. Die Untersuchungsergebnisse gelten so-
mit nicht nur für Jambor-Schwellen an Schlauchwehren, sondern auch für ande-
re (in Abbildung 1) dargestellte Verschlusstypen. Das gilt allerdings nicht für 
den vollkommenen Überfall. 
 
Abbildung 5: Einfluss der Ablagetischlänge bei verschiedenen Unterwasserständen in Ab-
hängigkeit  von der Froude-Zahl Fr2 
4.3 Einfluss der Schwellenhöhe und Gegenüberstellung der Ergebnisse 
In Abbildung 6 ist der dimensionslose Aufstau ∆y/y2 gegenüber der Froude-
Zahl Fr2 dargestellt.  
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Abbildung 6: Aufstau ∆y/y2 in Abhängigkeit von der Froude-Zahl Fr2 
 
Der Vergleich der Ergebnisse für die einzelnen Schwellen zeigt, dass der Auf-
stau Δy/y2 durch eine Funktion in Abhängigkeit von der Froude-Zahl Fr2, der 
dimensionslosen Schwellenhöhe w/y2 und einem Widerstandsbeiwert cw be-










      (4) 
Gl. 4 wurde über die Bernoullische Energiegleichung und die Kontinuitätsglei-
chung hergeleitet und ermöglicht die Beschreibung des Aufstaus Δy/y2 für be-
liebige Unterwasserstände y2, Schwellenhöhen w und Abflüsse Q. Der Cw-Wert 
wurde so bestimmt, dass die quadratische Abweichung zwischen den Kurven 
und den Datenpunkten minimal ist. Die beste Approximation ergab sich für 
Cw = 1,3. Für die praktische Anwendung wurde ein Bemessungsdiagramm er-
stellt (Abbildung 7), in dem zusätzlich die Anwendungsgrenze für eine Jambor-
Schwelle (Gl. 2) dargestellt ist. 
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Abbildung 7: Bemessungsdiagramm zur Ermittlung des durch eine Jambor-Schwelle verur-
sachten Aufstaus Δy/y2 in Abhängigkeit von der Froude-Zahl Fr2 und der 
Schwellenhöhe y2/w 
5 Zusammenfassung und Ausblick 
Mit Hilfe von systematischen Modelluntersuchungen konnten die Erkenntnisse 
von Jambor (1959) bestätigt werden. Die Auswertung der Versuchsergebnisse 
zeigte, dass der beschriebene Effekt maßgeblich vom Fließzustand auf der 
Schwelle abhängt und nur bei strömendem Abfluss auf der Schwelle funktio-
niert. Der „merkbare Aufstau“ auf der Schwelle wurde quantifiziert und konnte 
durch eine semi-empirisch ermittelte Funktion beschrieben werden. Dem pla-
nenden Ingenieur ist es somit zukünftig möglich, den durch eine Jambor-
Schwelle verursachten Aufstau mit Hilfe eines Bemessungsdiagramms zu ermit-
teln. 
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Finite-Elemente-Analysen zur Optimierung der 
Geometrie und der Spannungsverteilung in der 




Schlauchwehre sind eine Alternative zu konventionellen Stahlwasserbauver-
schlüssen und werden als hydraulisches System allein durch das Ein- und Auslei-
ten von Luft oder Wasser gesteuert. Während die Lastabtragung im Feld in Um-
fangsrichtung erfolgt, entstehen im Anschluss an die Wehrpfeiler bzw. -wangen 
Falten und dadurch zweiaxiale Spannungszustände. Die Ausbildung der Falten ist 
von der Lage der Klemmschienen, der Neigung der Wehrwangen bzw. -pfeiler 
sowie von der Geometrie der Membran abhängig. Je größer die Wehrhöhen und 
damit auch die Membrandicken gewählt werden, umso stärker wirkt sich dabei 
auch die Biegesteifigkeit des Materials aus. Mit Hilfe von nichtlinearen Finite-
Elemente (FE)-Analysen wurden Parameterstudien durchgeführt und die berech-
neten Schlauchgeometrien im Hinblick auf eine günstige Faltenbildung und ge-
ringe Spannungskonzentrationen bewertet. Ziel der Untersuchungen war es, die 
Schlauchgeometrie zu optimieren und einen Stress Concentration Factor (SCF) zu 
bestimmen, um daraus einen belastbaren Sicherheitsbeiwert für die Bemessung 
der Membran ableiten zu können. Für die FE-Berechnungen wurde dabei ein neu-
es spezielles Programmteil entwickelt, bei dem die Fluidfüllung auch in Kombina-
tion mit einer partiellen Luftfüllung einer Kammer durch eine energetisch äquiva-
lente  Belastung beschrieben wird. Hierbei gehen für die betrachteten großen De-
formationen im Füll- und Belastungsprozess die aktuellen Zustandsgrößen defor-
mierte Geometrie, Volumen, Dichte und Druck ein. Die Untersuchungen zeigen, 
dass mit wenigen Änderungen der Konstruktionsparameter und der Füllung eine 
günstigere Faltenbildung mit geringeren Spannungskonzentrationen erreicht wer-
den kann. 
Stichworte: Schlauchwehr, Fluid-Struktur Interaktion, Faltenbildung,  
Entwurfsrichtlinen 
1 Einleitung 
Aufgrund ihrer einfachen Konstruktion, dem geringen Unterhaltungsaufwand 
und aufgrund monetärer Vorteile hat die Anzahl von Schlauchwehren in 
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Deutschland in den letzten Jahren zugenommen (Gebhardt, 2006). Dabei gibt es 
bislang weltweit keine einheitliche Methodik bei der Bemessung von Schlauch-
membranen oder Normen, in denen Sicherheitsbeiwerte festgelegt sind. Eine 
Ausnahme ist Japan, wo es eine Richtlinie zur Planung von Schlauchwehren 
gibt, ohne dabei im Detail auf die Bemessung einzugehen. Daneben berichten 
nur Van der Horst & Rövekamp (1999) über die Bemessung des Sturmflutweh-
res Ramspol in den Niederlanden. Ziel eines gemeinsamen Forschungs- und 
Entwicklungsvorhabens der Bundesanstalt für Wasserbau (BAW) und des Insti-
tuts für Mechanik des Karlsruher Instituts für Technologie (KIT) war es daher,  
mit Hilfe von Parameterstudien mit Finite-Elemente Simulationen einfache Be-
rechnungsformeln für Entwürfe zu entwickeln. Im Rahmen des Beitrages soll 
ein Teil der Ergebnisse, der insbesondere auf die Entwurfsformeln bei Berück-
sichtigung der maximal auftretenden Spannungen und der Faltenbildung im Be-
reich der Wangen zielt, vorgestellt werden. 
2 Aufbau der Finite-Elemente Simulation 
Die ausgeführten Schlauchwehranlagen sind grundsätzlich sehr ähnlich aufge-
baut. Sie bestehen aus einem oder mehreren im Vergleich zur Höhe sehr breiten 
Wehrfeldern und besitzen dabei in der Regel geneigte Wehrwangen. Ein verall-
gemeinertes Simulationsmodell kann daher gut auf der Grundlage einer paramet-
risierten Geometrie erstellt werden. Dazu wurden zunächst am Beispiel des 
Schlauchwehrs in Marklendorf (Meine, 2007) die wesentlichen Geometriepara-
meter identifiziert und anschließend mit Hilfe der theoretischen Grundlagen der 
quasi-statischen Fluid-Struktur Interaktion in eine Finite-Elemente Simulation 
eingebettet. 
 
Abbildung 1: Schlauchwehr Bannetze an der Aller 
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Die Geometrie eines Schlauchwehres kann durch 8 geometrische Parameter be-
schrieben werden (s. Abbildung 2). Sie bestehen aus der Wehrfeldbreite l, der 
Höhe der seitlichen Befestigung R, dem Abstand der Befestigungsschienen b, 
dem senkrechten Abstand s an der Wange, der Wangenneigung γ und den beiden 











Abbildung 2: Geometrieparameter am Beispiel des Schlauchwehres Marklendorf 
Dabei ist der Parameter ȕ1von den anderen abhängig, so dass sieben unabhängi-
ge Parameter für die Analyse verbleiben. Weitere Einflussgrößen sind der In-
nendruck und der Oberwasserstand. Durch Nutzung der parametrisierten Geo-
metrie können dann automatisiert, in diesem Fall unter Verwendung des 
Preprocessors des Programms ANSYS,  Elemente, Knoten und Randbedingun-
gen für eine Finite-Elemente Simulation erstellt werden. 
2.2 Quasi-statische Fluid-Struktur Interaktion 
Die Abbildung von Fluiden in einer Finite-Elemente Simulation stellt auch bei 
stationärem Verhalten gerade beim Füllvorgang ein hoch nichtlineares Problem 
mit entsprechenden theoretischen Anforderungen dar. 
Die Füll- und Belastungsvorgänge im und am Schlauchwehr sind in der Regel 
unabhängig von Turbulenzen und Wellen, so dass ein quasi-statisches Verhalten 
angenommen werden kann, das hier wegen der hohen Nichtlinearitäten vorteil-
haft im Zeitbereich mit expliziter Zeitintegration gelöst wird. Das zu lösende 
Gleichungssystem 
476 
Finite-Elemente-Analysen zur Optimierung der Geometrie und der Spannungsverteilung  
in der Membran von Schlauchwehren 
 
 
         (1) 
besteht aus der Massenmatrix M der Struktur, den Beschleunigungen  der 
Strukturknoten und aus den Lastvektoren aus den äußeren Lasten , dem 
Gasdruck  und der Wasserspiegelhöhe  sowie den inneren Kräften aus 
Spannungen bzw. Dehnungen  in der Struktur. 
Als Folge der Erfassung des Fluids im quasi-statischen Fall über einen deforma-
tionsabhängigen Lastvektor können insbesondere große Deformationen der 
Struktur und des Fluids gut abgebildet werden. Damit kann der komplette Füll-
vorgang, vom vollständig entleerten und abgelegten Schlauch bis zur Vollfül-
lung (Bemessungsverschlusshöhe), simuliert werden. 
Alle Füllkombinationen aus Gas, inkompressiblen und kompressiblen Flüssig-
keiten können so beschrieben werden (Haßler, 2008; Rumpel, 2004). Als Bei-
spiel soll hier nur auf den Fall eines inkompressiblen Fluids in Kombination mit 
Gasfüllung eingegangen werden. Dabei wird, siehe Abbildung 3, die innere 
Berandung der umgebenden Struktur - der Schlauchmembran - teilweise mit 
Flüssigkeit und teilweise mit Gas beansprucht.  
݃ ݊݃  ݌݃  
݂݊  ݔ = + +
݌݋  ݌ݔ  ݌
݃  
Gas Fluid  
Abbildung 3: Hydrostatischer Druck in einer teilweise gefüllten Kammer 
Die Last lässt sich dabei aufteilen in einen konstanten Anteil infolge Gasdruck, 
einen konstanten Anteil infolge Fluiddruck und einen linear veränderlichen An-
teil aus dem hydrostatischen Druck. Mit dem Gravitationsvektor , der nach au-
ßen zeigenden Normalen  des Fluids bzw.  des Gases, der Dichte des 
Fluids , dem Gasdruck  und der Koordinate zum Wasserspiegel  ergibt 
sich die virtuelle Arbeit des Fluids zu 
        (2) 
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und die virtuelle Arbeit des Gases zu 
          (3) 
mit der virtuellen Verschiebung . Diese Arbeitsausdrücke sind nichtlinear und 
führen direkt zu den Lastvektoren und . Der Lastvektor  für beliebige 
äußere Beanspruchung kann unabhängig vom Fluid aufgestellt werden. Mit der 
Beschreibung der Berandung mittels Finiter Elemente und Einsetzen der Ansatz-
funktionen ergibt sich eine um Fluide erweiterte virtuelle Arbeitsgleichung zur 
Lösung quasi-statischer Fluid-Struktur Interaktion. Gleichung 1 wird hier mit 
Hilfe expliziter Zeitintegration gelöst, was sich bei starken Nichtlinearitäten als 
sehr effizientes Lösungsinstrument erwiesen hat, siehe Belytschko (2000).Um 
hierbei ein nicht physikalisches Verhalten für den quasi-statischen Lastfall zu 
verhindern, wird die Beanspruchung infolge Flüssigkeit und Gas sehr langsam 
aufgebracht. Die Lastfälle für reine Gas- bzw. reine inkompressible Fluidfüllung 
stellen Sonderfälle der hier vorgestellten Gleichungen dar. 
2.3 Ausführung in LS-Dyna 
Um das komplexe Verhalten eines Schlauchwehres, wie den Kontakt im Falten-
bereich, die verschiedenen Materialien und vor allem größere, realitätsnahe 
Probleme in einer Finite-Element Simulation abbilden zu können, wurden die in 
Kapitel 2.2 dargestellten Entwicklungen im Zuge dieses Projektes in das kom-
merzielle Finite-Elemente Programm LS-Dyna implementiert (Maurer, 2010). 
Dazu wurde auch eine neue Eingabeoption eingeführt, die es erlaubt, Gasdruck 
und Wasserspiegel über Funktionen einzugeben. Insbesondere ist es auch mög-
lich, Mehrkammersysteme zu berechnen. Da es sich um ein explizites Verfahren 
handelt, ist darauf zu achten, dass bei der Abbildung des quasi-statischen Ver-
haltens die kinetische Energie vernachlässigbar klein bleibt. 
3 Spannungen 
Um die Spannungen in der Schlauchmembran und die Faltenbildung in Abhän-
gigkeit von den in Abschnitt 2.1 erwähnten Geometrieparametern und der Fül-
lung bzw. Belastung beschreiben zu können, wurde eine Parameterstudie mit 
variierten Geometrieparametern und Belastungszuständen durchgeführt. Unver-
änderliche Größen waren dabei die Dicke des Materials von 14mm und ein in 
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erster Näherung linear-elasto-plastisches Materialverhalten, wobei die Spannun-
gen in allen Fällen im elastischen Bereich bleiben. 
Die Spannungskomponenten der verschiedenen Schlauchwehre - hier abgebildet 
mit Schalenelementen - werden miteinander mit Hilfe der Von-Mises Ver-
gleichsspannungen  verglichen. Für den ebenen Spannungszustand gilt dabei: 
         (4) 
Im Allgemeinen sind die Spannungsspitzen im Bereich der Falten zu erwarten 
(s. Abbildung 4), so dass es hier zur Überschreitung der Bruchfestigkeit und 
zum Materialversagen kommt. In Feldmitte dagegen variieren die Spannungen 
nur gering, da es sich hier um einen ebenen Spannungszustand handelt. Dies gilt 
sowohl für Schlauchwehre mit stark ausgeprägten Falten (Abbildung 4b) und 
weniger stark ausgeprägten Falten (Abbildung 4a). Aufgrund der hohen Gradi-
enten in der Spannungsverteilung ist im Randbereich eine möglichst feine 




Abbildung 4: Von-Mises Spannungen in zwei verschiedenen Schlauchwehren mit unter-
schiedlich ausgeprägten Falten 
Mit Hilfe der Parameterstudie wurde auf Basis einer quadratischen Regressions-
formel eine Bemessungsformel entwickelt, mit der die Spannungen für beliebige 
Parametersätze, d.h. beliebige Geometrien, Innendrücke und Oberwasserstände, 
abgeschätzt werden können. Damit sind Entwürfe neuer Schlauchwehre mit ähn-
lichen Geometrien und Belastungen ohne komplexe Finite-Elemente Simulation 
möglich.  
Abbildung 5 zeigt die Korrelation zwischen den Von-Mises Spannungen aus der 
FE-Simulation und aus der Regressionsgleichung. Dabei wird deutlich, dass die 
Ergebnisse der FE-Simulation mit Gleichung (5) sehr gut approximiert werden 
können.  
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Abbildung 5: Approximation der maximalen Von-Mises Spannung in Feldmitte 
 
       (5) 
3.1 Maximale Spannungen 
Der Stress Concentration Factor (SCF) bezeichnet das Verhältnis der Maximal-
spannungen, die aufgrund der zweiaxialen Spannungszustände im Bereich der 
Wehrwangen zu erwarten sind, und den Spannungen in Feldmitte, die analytisch 
(Gebhardt et al.,2011) oder über die in Abschnitt angegebene Bemessungsfor-
meln bestimmt werden können. Zum Vergleich der Spannungen werden sinn-
vollerweise ebenfalls die Von-Mises Spannungen verwendet.  
Der SCF lässt sich allerdings nicht eindeutig den Von-Mises Spannungen in 
Schlauchwehrmitte zuordnen, wie ein Vergleich in Abbildung 6 zeigt. Die 
Streuung ist insbesondere bei kleinen Von-Mises Spannungen in Feldmitte sehr 
groß: Die Spannungen im Bereich der Wehrwangen liegen hier im Bereich 1.1 ≤ 
SCF ≤ 4.6 und werden sehr stark von der gewählten Geometrie, dem Innendruck 
und dem Oberwasserstand beeinflusst. Interessant dabei ist, dass für große In-
nendrücke (Wasserstand im Schlauchwehr eineinhalb Mal größer als der 
Membranumfang) und folglich große Spannungen in der Membran der Unter-
schied zwischen den Spannungen im Randbereich und Feldmitte abnimmt und 
daraus SCF = 1 resultiert. Zum Vergleich: Van der Horst & Rövekamp (1999) 
ermittelten für das Sturmflutwehr Ramspol eine Spannungskonzentration von 
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Abbildung 6: Stress Concentration Factor für Schlauchwehre mit Wasserfüllung 
3.2 Auslegung von Schlauchwehren bezüglich Faltenbildung 
Neben der Vermeidung von Spannungskonzentrationen ist die Dichtheit eines 
Verschlusses, also die Vermeidung von Wasserverlusten durch eine Falte, ein 
zweites Ziel, welches mit einem guten Design erreicht werden soll. Abbildung 7 
zeigt die unterschiedliche Faltenbildung bestehender wassergefüllter Schlauch-
wehre. Ein Beispiel für eine ungünstige Faltenausbildung ist links in Abbildung  
7 ist zu erkennen. 
 
Abbildung 7: Schlauchwehre mit ausgeprägter Falte (Baiersdorf, Erlangen, Wertheim) 
Um die berechneten Schlauchwehre im Hinblick auf ihre Dichtheit bewerten zu 
können, wurden die Geometrien im Hinblick auf ihre Faltenbildung nacheiner 
Ampel in drei Farbkategorien unterteilt: Grün wurden Schlauchwehre ohne deut-
liche Faltenbildung klassifiziert. Die Schlauchmembran lag dabei in einem defi-
nierten Querschnitt über dem angestrebten Oberwasserstand, so dass keine Was-
serverluste zu erwarten sind. Mit Gelb wurden Schlauchwehre mit einer kleinen 
Falte und mit rot Schlauchwehre mit tiefen Falten klassifiziert (s. Abbildung 8).  
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Abbildung 8: Einteilung von Schlauchwehren gemäß Ampeldarstellung 
Ausgehend von dieser Klassifizierung konnten dann die Parameter bestimmt 
werden, die für eine Faltenbildung im Wesentlichen verantwortlich sind. Der 
Parameter mit dem größten Einfluss ist dabei der Neigungswinkel  der Wehr-
wange bzw. des Wehrpfeilers. Bei einem Wert größer als 60° treten immer Fal-
ten auf und bei einem Winkel größer als 40° hängt die Faltenbildung stark von 
anderen Parametern ab, wie z.B. der Höhe R der seitlichen Befestigung. Interes-
santerweise zeigt sich, dass die Belastung aus Ober- oder Unterwasser zwar die 
Tiefe und die Geometrie der Falte beeinflusst, nicht jedoch das grundsätzliche 
Auftreten einer Falte. 
4 Zusammenfassung 
Die Untersuchung von Schlauchwehren mit Ober- und Unterwasser ist mittels 
nichtlinearer quasi-statischer Finite-Elemente-Fluid-Struktur-Simulation mög-
lich, wobei das dynamische Verhalten in der Regel vernachlässigt werden kann. 
Es zeigt sich, dass insbesondere für die maximalen Spannungen der Faltenbe-
reich besonders betrachtet werden muss, da bei Schlauchwehren dort das Mehr-
fache der Spannungen wie in Feldmitte auftreten. Mittels einer Serie von Finite-
Elemente Simulationen von Schlauchwehren mit unterschiedlicher Geometrie 
und Belastung konnte eine Datenmenge zum Aufbau einer Regressionsformel 
für die Spannungen in Schlauchwehrmitte erstellt werden. Außerdem wurden 
die zugehörigen maximalen Spannungen im Randbereich ermittelt. Die Stress 
Concentration Faktoren streuen dabei sehr stark und hängen im praxisrelevanten 
Bereich neben der gewählten Geometrie auch von der Steifigkeit der Membran 
und dem Innendruck ab. Sensitivitätsanalysen zeigen, dass sich der SCF aller-
dings mit zunehmendem Innendruck reduziert und nur leicht erhöhte Spannun-
gen im Wangenbereich im Vergleich zu den Spannungen in Feldmitte auftreten. 
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Weitere Simulationsergebnisse zu anderen Fragestellungen sind Maurer et al. 
(2011), Gebhardt et al. (2011) und Maisner et al. (2012) zu entnehmen. 
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Konstruktive Gestaltung eines Verschlusssegmen-
tes unter Berücksichtigung der ökologischen 





Im Pöbeltal / Osterzgebirge wird nördlich der Ortslage Niederpöbel vom Betrieb 
Oberes Elbtal der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen ein ökolo-
gisch durchgängiges Hochwasserrückhaltebecken als Trockenbecken geplant. Der 
Standort des Hochwasserrückhaltebeckens Niederpöbel liegt im Einzugsgebiet der 
Roten Weißeritz am Pöbelbach, einem Gewässer II. Ordnung. Das Gebiet ist ge-
prägt durch kurze intensive Niederschläge, die entsprechend mit kurzen Vorwarn-
zeiten einhergehen.   
Das Bauwerk wird als Steinschüttdamm mit Asphaltinnenkerndichtung konzipiert 
und integriert im Massivbauwerk eine Straßendurchfahrt, einen ökologischen 
Durchlass und Betriebsauslass sowie eine seitlich angeordnete Hochwasserentlas-
tung. Im Hochwasserfall werden die Straßendurchfahrt und der Ökodurchlass ver-
schlossen.  
Im Ergebnis von Variantenuntersuchungen werden zwei hintereinander liegende 
Verschlüsse als Hubschütz mit horizontalen Hohlrippen konzipiert, die bei geöff-
netem Querschnitt vertikal in dem darüberliegenden Schieberturm liegen. Die 
Stahlkonstruktion der Verschlüsse muss dabei nicht nur unter statischen Gesichts-
punkten betrachtet werden, sondern auch über die gesamte Breite der Sohle sowie 
den Seitenbereichen die erforderliche Dichtigkeit gewährleisten. Im folgenden 
Bericht wird dabei auf die gestalterischen und hydraulischen Randbedingungen 
am Beispiel des Ökodurchlass eingegangen. 
1 Hydraulische Randbedingungen und Gestaltungskriterien 
Die Gesamtlänge des Ökodurchlasses beträgt 65 m. Zur Querung von Fleder-
mäusen oder Landtieren, muss daher ein großzügiger Querschnitt für ausrei-
chende Lichtverhältnisse geschaffen werden. So wird im Ergebnis am Ver-
schluss ein Querschnitt mit einer lichten Höhe von max. 4,50 m und einer Weite 
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von 5,00 m festgelegt. Um gleichzeitig die Mindestwasserstände für die ökolo-
gische Durchgängigkeit von Makrozoobenthos sicherzustellen, wird die Gewäs-
sersohle mit einer entsprechenden Niedrigwasserrinne ausgestattet. 
 
Abbildung 1: Querschnitt Massivbauwerk am Verschlusssegment [PG 2011] 
Die Sohlbreite des Gerinnes im Bereich des Verschlusses (Abbildung 1) beträgt 
gesamt 2,60 m, dazu wird ab der Niedrigwasserinne eine 1 : 1,6 geneigte Bö-
schung von 0,50 m Höhe angelegt, womit sich eine Gerinnebreite von 3,40 m 
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ergibt. Rechtsseitig wird eine begehbare Berme mit einer Breite von 1,60 m an-
geordnet. Die seitlichen Verschlussnischen, die in Zweitbeton ausgeführt wer-
den, sind zusätzlich 60 cm tief eingelassen  und fassen die Einbauteile für die 
Verschlüsse und deren seitliche Dichtung. 
Die 20 cm tiefe trapezförmige Niedrigwasserrinne ist an der Sohle 35 cm breit. 
Sie mäandriert im Ökodurchlass und durchläuft auf der Höhe des Verschlusses 
die Achse der Gerinnesohle. Die Längsneigung des Gerinnes beträgt hier 2,8 %. 
Die lichte Höhe variiert von 4,00 m bis 4,50 m im Bereich der Niedrigwasser-
rinne. 
Neben der konstruktiven Gestaltung des Ökodurchlasses stellt die Hydraulik ei-
nen weiteren Eckpunkt der Bemessung der Verschlüsse dar. Das gesamte Ein-
zugsgebiet des Pöbelbachs beträgt bis zum Beckenstandort 12,1 km² und an der 
Mündung 18,5 km². Am geplanten Beckenstandort stromauf der Ortslage Nie-
derpöbel weist der Pöbelbach für ein 24-stündiges Niederschlagsereignis eine 
Abflussspende von ca. 3000 l/(s km²) auf. 
Im Rahmen der Planung wird im Unterwasser des Hochwasserrückhaltebeckens 
ein Pegelstandort errichtet, der bei Hochwasser Informationen zur Steuerung der 
Verschlüsse liefert. Eine durchgeführte Wasserspiegellagenberechnung 
[PG 2007] ergab für den Unterwasserpegel die in Tabelle 1 angeführten bemes-
sungsrelevanten Abflüsse. 
Tabelle 1 Ermittelte Abflüsse für Pegelmessstelle im Unterwasser [PG 2007] 
Bemessungsart  Abfluss [m³/s] 
HQ (Abfluss schadlos) 10,90 
BHQ3  36,55 
BHQ1 53,31 
BHQ2 64,88 
Die Steuerung der Verschlüsse richtet sich nach dem Auftreten maßgebender 
Abflüsse im Unterwasser. So ist festgelegt, dass der für die Unterlieger des 
Hochwasserrückhaltebeckens schadlose Abfluss von 10,90 m³/s nicht über-
schritten werden darf. Unter Berücksichtigung der erforderlichen Schließzeiten 
des Verschlusses im Ökodurchlass beginnt daher das Absenken des Verschlus-
ses bereits bei einem gemessenen Abfluss von ca. 10,70 m³/s.  
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Die Absenkgeschwindigkeit des Tores wird u. a. anhand der Bemessungsabflüs-
se, des vorhandenen Retentionsvolumens, dem maximal zulässigen Abfluss bei 
veränderlichem Abflussquerschnitt und dem Zeitpunkt des Einsetzens der Be-
triebsauslässe ermittelt. Im Ergebnis wurde eine Geschwindigkeit von 9 mm/s 
gewählt. 
Zu Beginn des Schließvorgangs beträgt der Wasserstand am Verschluss ca. 
70 cm. Das Schütz senkt sich dabei zunächst ca. 6,5 min bis zur Wasserkante. 
Danach wird der Verschluss eingestaut und als scharfkantiges Schütz unter-
strömt.  
Nach ca. 9 min ist das Schütz vollständig abgesenkt und dichtet umlaufend den 
Ökodurchlass ab (siehe Abschnitt 2). Zu diesem Zeitpunkt beträgt der Wasser-
stand am Schütz ca. 2,75 m. Eine längere Schließzeit würde sich auf die Bemes-
sung des Tores auswirken, da das Schütz ausschließlich über das Eigengewicht 
abgesenkt wird. Höhere Wasserstände steigern den Wasserdruck am Verschluss 
sowie die auftretenden Reibungskräfte bei der Unterströmung des Schützes bis 
zum vollständigen Schließen. Diese Faktoren wirken entgegen dem Eigenge-
wicht des Schützes und könnten das Absenken beeinträchtigen.  
 
Abbildung 2: Längsschnitt Ökodurchlass am Schieberturm [PG 2011] 
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Bei konstantem Abfluss wird das Schütz durch den steigenden Zufluss 
eingestaut. Gleichzeitig reduziert sich der Abflussquerschnitt, was eine Erhö-
hung der Fließgeschwindigkeit am Verschluss zur Folge hat. Dies wirkt sich po-
sitiv auf die Bewegung von Sedimenten in diesem Bereich aus. So können mög-
liche Ablagerungen durch vorhergehende Abflussschwankungen in den Ver-
schlussnischen mobilisiert und abtragen werden. 
Durch eine vorgeschaltete Totholzsperre im Oberwasser des Pöbelbaches und 
einen Grobrechen am Einlauf des Ökodurchlasses mit einem Stababstand von 
30 cm wird bereits größeres Treibgut zurückgehalten. Kontrollen der Durchlässe 
nach dem Auftreten eines Hochwassers sollten vorgenommen werden, um si-
cherzustellen, dass keine größeren Störkörper den Schließvorgang beeinträchti-
gen. Sollte auf Grund einer Störung der Ökodurchlass durch das erste Schütz 
dennoch nicht vollständig abgeriegelt werden, wird das dahinter angeordnete 
zweite Schütz nach unten gefahren. (Abbildung 2). 
Nach Abklingen des Hochwassers wird das Becken zunächst über die Betriebs-
auslässe, zwei parallele DN 1200-Rohrleitungen mit Kegelstrahlschieber längs 
des Ökodurchlasses abgelassen (Abbildung 1). Zur effektiven Senkung des 
Wasserstands im Retentionsraum setzt die Öffnung des Verschlusses im Öko-
durchlass bei einem gemessenen Abfluss im Unterwasser von 1,4 m³/s ein. Der 
Wasserstand vor dem Schütz beträgt zu diesem Zeitpunkt ca. 2,30 m.  
Das Schütz wird mit einer Geschwindigkeit von 10 mm/min durch Elektrohub-
zylinder, die im Schieberturm gelagert sind, nach oben gefahren. Die gewählte 
Öffnungszeit ist in Abhängigkeit der sinkenden Leistung der Betriebsauslässe 
gewählt. Somit kann ein konstanter Abfluss ins Unterwasser erzielt werden.  
Die Geschwindigkeit ist dabei geringer als beim Schließvorgang, um die beim 
Öffnen des Schützes auftretende Schwallwelle und die gewählte Abflusskapazi-
tät gering zu halten. Dennoch steigt kurz nach dem Öffnen des Schützes der Ab-
fluss und die Fließgeschwindigkeit. Dies wird genutzt, um Ablagerungen, die 
sich vor dem Tor gesammelt haben, ins Unterwasser abzutragen. Nach einem 
Hochwasserereignis ist daher auch eine Nachbesserung von Sohlsubstrat im Be-
reich der beiden Verschlüsse eventuell erforderlich.  
Die gewählte Öffnungszeit ist in Abhängigkeit der sinkenden Leistung der Be-
triebsauslässe gewählt. Somit kann ein konstanter Abfluss ins Unterwasser er-
reicht werden.  
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Eine Störung des Schließvorganges durch den Einfluss von Eis wird durch die 
Integration von Heizelementen in den Verschlüssen vermieden.  
Auf die Konzeption der ausgeführten Schütze wird im nachfolgenden Abschnitt 
eingegangen, wobei einleitend die möglichen Varianten des Verschlusssegmen-
tes diskutiert werden. 
2 Verschlusssegment 
Varianten der Verschlüsse 
Zu Beginn der Planung wird untersucht, welche Anforderungen die Verschlüsse 
erfüllen müssen und welche Randbedingungen sich aus der Einbausituation in-
nerhalb des Durchlasses ergeben. Dabei wird hauptsächliches Augenmerk auf 
die Möglichkeiten der Montage und der Dichtigkeit sowie Zuverlässigkeit wäh-
rend des Betriebes gelegt. Aus einer Vorauswahl von verschiedenen Verschluss-
arten wird die Verträglichkeit mit den verschiedenen Bedingungen geprüft und 
abschließend eine Variante zur weiteren Planung selektiert. 
Grundsätzlich wird zwischen drehbaren und verschieblichen Verschlüssen un-
terschieden. Daraus können verschiedene Varianten entwickelt werden, aus de-
nen sich dann ähnliche Untervarianten ableiten lassen.  
Bei den drehbaren Varianten gibt es beispielsweise einen Entwurf, der den Ein-
bau einer absenkbaren Klappe unterhalb der Decke vorsieht. Bei Hochwasser 
sollte diese Klappe herunterfahren und den Gesamtquerschnitt verschließen. Ei-
ne weitere Variante ist die Montage eines Stemmtors. 
Es muss berücksichtigt werden, dass die Sohle nicht als waagerechte Ebene aus-
gebildet wird, sondern eine in der Dichtungslinie ununterbrochen durchlaufende 
Berme und eine Niedrigwasserrinne vorliegt. Dies allein führt bereits zum Aus-
schluss der beiden Varianten. Ungünstig kommt außerdem hinzu, dass der 
Schwenkradius einen sehr großen Platzbedarf in Durchlasslängsrichtung benö-
tigt. Dadurch wäre die Unterbringung von zwei Verschlüssen hintereinander 
schwierig. Des Weiteren stellt die Verschmutzung der Verschlüsse durch Treib-
gut eine wesentliche Problematik dar, da dies beim Öffnen der Verschlüsse zu 
extremen Behinderungen führen würde.  
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Es ist offensichtlich, dass für dieses Bauwerk nur der Einbau eines 
verschieblichen Verschlusses sinnvoll ist. Aufgrund der Einbaulage und der da-
mit verbundenen, nicht zu verhindernden Verschmutzung wird die Variante ei-
nes Senkschützes von vornherein ausgeschlossen. Hier ist das Kriterium der Zu-
verlässigkeit nicht abgesichert. Bei der Untersuchung eines seitlich angeordne-
ten Schiebetors wird deutlich, dass die sehr tiefe Seitenkammer im geöffneten 
Zustand ebenfalls sehr anfällig für Verschmutzungen sind. Der Hauptgrund für 
den Ausschluss dieser Variante ist aber die Geometrie der Sohle, die auf Grund 
der Berme keine durchgängige Laufschiene für die Verschlussbewegung bietet. 
Der Bereich der Niedrigwasserrinne hätte auf diese Weise ebenfalls nicht ver-
schlossen werden können. 
Ausgeführte Variante 
Aus der Untersuchung verschiedener Varianten geht hervor, dass die technisch 
günstigste Variante der Einbau eines Hubschützes ist. Diese Variante wurde von 
Beginn an mitverfolgt und wird auf Grund der überwiegenden Vorteile weiter-
geplant. Der Ökodurchlass hat zwei hintereinander liegende Verschlüsse, von 
denen jeder einzelne allein die Abschottung des Damms vor Hochwasser ge-
währleistet. Die Verschlüsse sind im geöffneten Zustand nach oben verfahren 
und ruhen in einer Schieberkammer, die bereits Bestandteil des Schieberturms 
ist.  
Oberhalb des Schieberturms sind die Antriebe in Form von Elektrohubzylindern 
in einem Betriebsgebäude untergebracht. Dabei treibt ein Elektromotor eine in-
nere Spindel mittels eines Schneckengetriebes an. Bei einem eventuellen Strom-
ausfall kann dieses Getriebe mit einer Handkurbel oder mit akkubetriebenen 
Hilfsgeräten angetrieben werden. Der Verschluss hängt mit Zugstangen an den 
Antrieben und muss nicht separat arretiert werden. 
Die Schieberkammer ist durch zwei Dichtungsdeckel vom Turm getrennt. Dies 
ist notwendig, damit das Hochwasser nicht im Aufhängebereich des Hubschüt-
zes in den Turm dringt und am hinteren Verschluss wieder austritt. Da die Zugs-
tangen des Schützes bis nach oben in das Betriebsgebäude laufen, müssen diese 
den Dichtungsdeckel durchstoßen. Eine Abdichtung des Deckels unter Berück-
sichtigung der Bewegung der Zugstangen ist an dieser Stelle nur schwer möglich 
und stellt keine dauerhafte Lösung dar. Daher werden auf den Dichtungsdeckeln 
Führungsrohre angeordnet, in denen die Zugstangen verlaufen. Die Rohre wer-
den während des Einstaus mit geflutet. Die Zugstangen liegen dann vollständig 
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im Wasser. Der Turm bleibt während eines Hochwassers durch diese Maßnahme 
trocken. 
Der Verschluss im Ökodurchlass wird so montiert, dass die Stauhaut auf der 
Unterwasserseite liegt. Auf der Gegenseite werden horizontal verlaufende Tra-
pezhohlrippen aufgeschweißt, die durch vertikale Rippen miteinander verbunden 
sind. Dadurch ergibt sich eine horizontale Spannrichtung für das Bauteil. 
Die Besonderheit der Konstruktion ist die in der Sohle eingelassene Niedrigwas-
serrinne mit seitlich angeordneter Berme. Dadurch werden sehr hohe Anforde-
rungen an die Form der Schütztafel mit allen dort befindlichen Dichtungen ge-
stellt. Die besondere Ausbildung der Unterseite macht eine Sonderkonstruktion 
der untersten Hohlrippe notwendig. Hier wird der unten überstehende Teil des 
Verschlusses als Kragteil angehängt und mit Rippen verstärkt. Die unterste 
Hohlrippe ist der stärkeren Belastung angepasst und gibt ihre Lagerkräfte, so 










Abbildung 3: Hubschütz-Rendering und Lage im Ökodurchlass [PG 2011] 
Äußere Einflüsse auf den Verschluss 
Die Dichtungslinie und die Lasteinleitungsschienen befinden sich auf der 
Unterwasserseite. Als Dichtung wird seitlich ein Notenprofil verwendet. Der 
Kopfbereich erhält eine Wulstdichtung, der Fußbereich eine Quetschdichtung. 
Aufgrund der Fußgeometrie muss das Schütz insbesondere in der seitlichen Po-
sition exakt eingestellt werden, damit der Überstand genau in die Niedrigwasser-
rinne passt und hier auch gut abdichtet. 
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Wie jeder Verschluss im Stahlwasserbau unterliegt auch das Hubschütz des 
Ökodurchlasses den verschiedensten Einflüssen, die sich aus den Nutzungsbe-
dingungen und den Einbaubedingungen ergeben. Im geöffneten Betriebszustand 
passiert der Bach mit einem geringen Wasserstand innerhalb der Niedrigwasser-
rinne das Bauwerk. Dabei sind Ablagerungen in den Seitennischen ausgeschlos-
sen. Weiterhin wird aufgrund der Rinne ein ständiger Mindestwasserstand er-
reicht, sodass die Fischwanderung durch das Bauwerk nicht gefährdet ist und die 
natürlichen Bedingungen auch bachabwärts erhalten bleiben. 
Bei höheren Wasserständen kann es im Bereich der Verschlüsse zum Absetzen 
von Treibgut kommen. Zur Verhinderung des Eindringens größerer Gegenstän-
de wird vor dem Einlaufbauwerk ein Grobrechen montiert. Durch eine entspre-
chende Programmierung der Antriebszylinder wird auf den Ablauf des Absenk-
vorgangs Einfluss genommen. Das Schütz wird bei einer Hochwasserwarnung 
zunächst soweit heruntergefahren, dass ein kleiner Spalt unter dem Schütz ver-
bleibt. Durch die entstehende höhere Fließgeschwindigkeit wird der Bereich vor 
und hinter dem Schütz gespült. Erst danach wird das Schütz bis in die Endlage 
gefahren.  
     
Quadratrohr 30mm 
mit el. Heizelement 
 
Abbildung 4: Seitennische mit Begleitheizung des Einbauteils [PG 2011] 
Die Umspülung der festen Einbauteile mit Wasser führt im Winter unter Um-
ständen zur Bildung eines Eispanzers in den Seitennischen, welcher die Funkti-
on des Verschlusses beeinträchtigt. Um dies zu verhindern, wird an der Innen-
seite der Einbauteile über die gesamte Länge der Dichtungs- und Führungs-
schienen eine vertikale Begleitheizung vorgesehen. An den Innenseiten der 
Schienen werden aufgeschweißte Stahlhohlprofile angebracht, in denen elektri-
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sche Heizelemente eingelassen sind. Diese können bei Bedarf vom Schieberturm 
aus gewechselt werden. 
3 Planungsstand und Ausblick 
Der Neubau des Hochwasserrückhaltebeckens im Auftrag der 
Landestalsperrenverwaltung oberes Elbtal befindet sich momentan in der Aus-
führungsplanung. Die Vorbereitung der Vergabe ist für das II. Quartal 2012 ge-
plant. 
Der Baubeginn der Massivbauwerke ist für das Jahr 2013 avisiert, wobei einzel-
ne vorgezogene Maßnahmen bereits abgeschlossen bzw. in der Ausführung sind. 
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Innovative Bauverfahren beim Bau von 
Hochwasserrückhaltebecken  
Birgit Lange 
Georg Metz  
 
Im Rahmen der Umsetzung des sächsischen Hochwasserschutzinvestitionspro-
grammes plant der Betrieb Oberes Elbtal der Landestalsperrenverwaltung Sachsen 
die Errichtung von 5 Hochwasserrückhaltebecken (HRB) im Osterzgebirge. Am 
Beispiel des HRB Waldbärenburg wird exemplarisch der Zusammenhang zwi-
schen den mittlerweile sehr komplexen genehmigungsrechtlichen Rahmenbedin-
gungen und der daraus resultierenden Vorhabensentwicklung bis hin zur Anwen-
dung innovativer Bauverfahren aufgezeigt. Die Besonderheit dieses HRB im Ver-
gleich zu den übrigen HRB im Osterzgebirge besteht zum einen darin, dass für 
das Absperrbauwerk anstelle eines Steinschüttdamms eine Gewichtsstaumauer 
mit getreppter Luftseite und der HWE als Treppenschussrinne vorgesehen ist. 
Zum anderen soll diese Staumauer nicht in der klassischen Blockbauweise mit 
CVC (Conventional Vibrated Concrete) sondern in RCC-Bauweise (Roller 
Compacted Concrete = Walzbeton) errichtet werden. Neben der Eingriffsminimie-
rung in der Aufstandsfläche und der Verkürzung des Ökodurchlasses ist dadurch 
auch die deutliche Reduzierung der Bauzeit möglich.  
Stichworte:  Hochwasserrückhaltebecken, Planungsprozess, Genehmigungserfolg 
1 Allgemeines 
Seit Vorlage der Hochwasserschutzkonzepte (HWSK) im Jahr 2003 werden an 
Planung und Bau von Hochwasserschutzmaßnahmen (HWSM) in zunehmendem 
Maße differenziertere Anforderungen gestellt. Planung, Genehmigung und Aus-
führung von HWSM werden nicht nur vordergründig auf die wasserwirtschaftli-
che Zielvorgabe sondern in sehr hohem Maße auch auf tangierende und/oder 
dem wasserwirtschaftlichen Ziel vorangestellte Interessen ausgerichtet. Ursa-
chen dafür sind sowohl die an das EU-Recht angepasste nationale Gesetz-
gebung, die damit in Verbindung stehenden Rahmenprogramme als auch aktua-
lisierte raumordnungsrechtliche Vorgaben, kommunale und private Interessenla-
gen sowie landeshaushaltsrechtliche Vorgaben. Am Beispiel des Hochwasser-
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rückhaltebeckens (HRB) Waldbärenburg, eines von insgesamt 5 neuen HRB im 
Osterzgebirge (s. Abb. 1), wird gezeigt, wie der Vorhabensträger LTV all dem 
Rechnung trägt.  
 
Abbildung 1: Neue Hochwasserrückhalteanlagen im Osterzgebirge 
2 Vorhabensziel  
Die wasserwirtschaftliche Zielvorgabe ist im vom Freistaat Sachsen bestätigten 
HWSK Weißeritz (2003) formuliert. Sie resultiert zum einen aus dem für den 
öffentlichen Hochwasserschutz in bebauten Ortslagen empfohlenen Richtwert 
HQ100 und zum anderen aus der Einzugsgebietscharakteristik, der Fließgewäs-
serstruktur und -leistungsfähigkeit sowie den örtlichen Gegebenheiten am Ge-
wässerverlauf. Die im Tal der Roten Weißeritz vorhandene Wohn-, Gewerbe- 
und Verkehrsinfrastruktur in den Ortslagen oberhalb der Talsperre Malter bis 
zum Speichersystem Altenberg lässt örtliche Maßnahmen zum präventiven 
Hochwasserschutz am Fließgewässer selbst nur in einem begrenzten Maße zu 
(siehe Abb. 2, fett gedruckte Linie). Ein wirksamer öffentlicher Hochwasser-
schutz der Ortslagen von Waldbärenburg bis Dippoldiswalde gegenüber einem 
HQ100 ist nur durch die Verbundwirkung von:  
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− Speichersystem Altenberg (Bestand), 
− Gerinneausbau an der Roten Weißeritz (in Realisierung), 
− Neubau des HRB Niederpöbel (in Realisierung) und 
− Neubau des HRB Waldbärenburg (in Planung) 
möglich. Das HRB Waldbärenburg sichert in diesem Verbund die durchgängige 
Einhaltung eines Abflusses < Qschadlos in der Roten Weißeritz und hat somit über-
regionale Bedeutung (siehe Abb. 2, unterste Linie).  
 
Abbildung 2: Hochwasserlängsschnitt der Roten Weißeritz bei HQ100 (LTV, 1/2012) 
3 Angaben zum Vorhabensgebiet  
Das Vorhabensgebiet liegt im Landkreis Sächsische Schweiz-Osterzgebirge 
zwischen den Städten Altenberg und Schmiedeberg im Tal der Roten Weißeritz. 
und wird überwiegend wohn-, gewerbe- und verkehrsinfrastrukturell, touristisch 
sowie forstwirtschaftlich genutzt. Markant sind die teils in unmittelbarer Gewäs-
sernähe verlaufende Bundesstraße B170 und die Weißeritztalbahn. Natur und 
Landschaft sind geprägt durch das zum Teil enge Kerbtal der Roten Weißeritz 
mit Zuflüssen kleinerer Gebirgsbäche aus den Seitentälern, durch Felshänge mit 
Fichtenforst und schützenswertem Altholzbestand (Fichten und Buchen). Das 
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Hochwasser 2002 richtete im Tal der Roten Weißeritz Schäden in Höhe von 
181 Mio. € an (LfUG, 2004). 
4 Rahmenbedingungen für die Vorhabensentwicklung 
Für die Vorhabensentwicklung sind folgende Rahmenbedingungen und Beurtei-
lungskriterien wesentlich. 
− Wasserwirtschaftliche Zielvorgaben (aktuelle Hydrologie, Betriebssicherheit 
der Hochwasserrückhalteanlage, Betriebs- und Unterhaltungsaufwand…) 
− Geologie/ Baugrund 
− Natur und Landschaft (Eingriffsregelung, Artenschutz, Betroffenheit von Na-
tura-2000-Gebieten, SPA-Gebieten und sonstigen Schutzgebieten nach 
BNatschG, Auswirkungen auf das Landschaftsbild) 
− Raumordnungsrechtliche Zielvorgaben (Vorranggebiete/ Vorbehaltsgebiete) 
− Rahmenprogramme der EU (Wasserrahmenrichtlinie, Managementpläne Na-
tura2000) 
− Eigentums- und sonstige nutzungsrechtliche Belange (unmittelbare Grund-
stücksbetroffenheit dauerhaft /bauzeitlich, mittelbare Beeinträchtigung durch 
Emissionen) 
− Verkehrsinfrastrukturelle Belange (Dauer und Dichte der Frequentierung des 
öffentlichen Straßennetzes (B170) durch Baustellenverkehr, Anlagenbetrieb, 
Beeinträchtigung von Wander- und Forstwirtschaftswegen) 
− genehmigungsrechtliche Rahmenbedingungen (ggf. Notwendigkeit eines 
raumordnungsrechtlichen Zielabweichungsverfahrens vor Zulassung eines 




Die Suche nach geeigneten HRB-Standorten an der Roten Weißeritz oberhalb 
der Talsperre Malter erfolgte primär unter wasserwirtschaftlichen Gesichtspunk-
ten im Haupt- und Nebenschluss der Roten Weißeritz mit Beachtung der örtli-
chen Gegebenheiten, der Eingriffsminimierung in Natur und Landschaft und im 
Hinblick auf die prinzipielle Genehmigungsfähigkeit. Seit 2002 wurden insge-
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samt 8 Standorte untersucht, von denen für weiterführende Untersuchungen zu-
nächst 4 in die engere Wahl kamen (s. Abb. 3). Nach Prüfung weiterer Kriterien 
(Naturschutz, Altbergbau) erwies sich die Kombination aus HRB Waldbären-
burg im Direktschluss der Roten Weißeritz und dem HRB Niederpöbel I als 
Vorzugslösung. 
  
Abbildung 3: Standortfindung 
5.2 Wasserbautechnische Lösungsvarianten 
Am Standort HRB Waldbärenburg wurden in der Vorplanung 3 Sperrstellen un-
tersucht (Abb. 4) und unter Beachtung wasserbautechnischer Varianten einer 
vergleichenden Betrachtung nach verschieden Bewertungskriterien unterzogen 
(s. Tabelle 1). Hierbei wurde die Begrenzung der Stauraumbewirtschaftung auf-
grund der Höhenlage der B170 und des Hotels Cronau berücksichtigt. Demnach 
ist ein Maximaleinstau bei HQ100 bis auf 684m NHN möglich. Folgende was-
serbautechnischen Varianten wurden untersucht: 
Variante 1a-1:  
− Lage an der Sperrstelle 1 
− Gewichtsstaumauer, Kronenüberfall, Ökodurchlass  
Variante 1a-2:  
− Lage an der Sperrstelle 1 
− Gewichtsstaumauer, Hangseitenentlastung , Ökodurchlass 
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Variante 1b:  
− Lage an der Sperrstelle 1 
− Steinschüttdamm mit Seitenentnahme, Hangseitenentlastung, Gewässer-
durchlass (GD) 
− Die wasserwirtschaftliche Zielstellung ist hier nur mit Berücksichtigung des 
sich aus der für den Steinschüttdamm notwendigen Seitenentnahme ergeben-
den Rückhaltevolumens erreichbar. 
Variante 2b:  
− Lage an der Sperrstelle 2 
− Steinschüttdamm mit Seitenentnahme, Hangseitenentlastung, Gewässer-
durchlass,  
− Die wasserwirtschaftliche Zielstellung ist hier nur mit Berücksichtigung des 
sich aus der für den Steinschüttdamm notwendigen Seitenentnahme ergeben-
den Rückhaltevolumens und einer wesentlich höheren Betriebsabgabe als in 
den Varianten 1a und 1b (3,5 m3/s) möglich 
 
Abbildung 4: Standortvarianten HRB Waldbärenburg (Quelle: Scopingunterlage) 
Die Sperrstelle 3 und Steinschüttdämme ohne Seitenentnahmen an den Sperr-
stellen 1 und 2 wurden wegen nicht ausreichendem Hochwasserrückhaltevolu-
men ausgeschlossen. 
5.3 Variantenvergleich 
Eine vergleichende Bewertung der wasserbautechnischen Lösungsvarianten ist 
in Tabelle 1 dargestellt.  
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Variante 1b  
 
Variante 2b  
 
Höhe Absperrbauwerk ü.G. ca. [m] 39,5 39,5 31,5 33,4
Kronenlänge, Absperrbauwerk ca. [m] 301,0 301,0 239,40 373,5 
Fußbreite Absperrbauwerk ca. [m] 34,5 34,5 165,0 165,5
Volumen Absperrbauwerk ca. [m3] 107.000 107.000 365.000 405.000
Einstaufläche HQ100 ca. [ha]. 13,6 13,6 12,6 12,5
Scheitelreduzierung ca. [m3/s] 21,4 21,4 18,9 18,9
Ökodurchlass [-] ja ja (ja) (ja)
Seitenentnahme [-]  nein nein ja ja
Dauerhaft genutzte Flächen ca. [ha] 0,92 1,00 5,82 6,30
Herstellungskosten ca. [Mio €] 18,2 19,6 19,4 21,0
Ergänzend dazu wurden die im Punkt 4 benannten Rahmenbedingungen und 
Beurteilungskriterien in die Bewertung einbezogen.  
Die Bewertung in Bezug auf Natur und Landschaft ergab für die 4 betrachteten 
Varianten keine Betroffenheit von Natura-2000-Gebieten, SPA-Gebieten, NSG, 
Trinkwasserschutzgebieten, Flächennaturdenkmalen, Naturdenkmalen. Alle 4 
Varianten liegen jedoch im LSG Oberes Erzgebirge. Bei allen Varianten sind 
Eingriffe in nach § 26 SächsNatSchG besonders geschützte Biotope zu ver-
zeichnen. Durch Gewässerumverlegungen im Bauwerksbereich erfolgt ein Ein-
griff in geschützte, naturnahe Gewässerabschnitte an der Roten Weißeritz und 
am Klingenflüssel. Bauzeitliche Eingriffe in die geschützte „Ranftwiese“ 
(Feucht-und Nasswiese) sowie überstaubedingte Funktionsbeeinträchtigung des 
geschützten Fichten-Moorwaldes im Einstaubereich sind nicht auszuschließen. 
Außerdem ist mit bau-, anlage- und betriebsbedingten Auswirkungen auf ge-
schützte Arten inkl. Lebensräume dieser (Fischotter, 8 geschützte Fledermausar-
ten, Haselmaus, Wasseramsel, Sperlingskauz, Alpen-Smaragdlibelle, Grüne 
Keiljungfer) zu rechnen. Die Beeinträchtigung lokalklimatischer Funktionen 
(Ausbildung eines Kaltluftsees oberhalb des Absperrbauwerkes) weist gutach-
terlich ermittelt analoge Effekte für Steinschüttdamm und Gewichtsstaumauer 
aus. Dem visuell sicher markanterem Eingriff in das Landschaftsbild durch eine 
Gewichtsstaumauerlösung steht ein mindestens vergleichbar großer Eingriff in 
das Landschaftsbild durch die bei einem Steinschüttdamm nötige Seitenentnah-
me gegenüber. Insgesamt ist, der Maßgabe der Eingriffsvermeidung vor 
-verminderung folgend, der Variante Gewichtsstaumauer der Vorrang zu geben. 
Die Summe der dauerhaft beeinträchtigten Flächen in Natur und Landschaft ist 
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hier um ein Vielfaches geringer als bei einer Steinschüttdammlösung (siehe auch 
Abb. 5) Gegenüber der Variante 1a-2 (Gewichtsstaumauer, Hangseitenentlas-
tung , Ökodurchlass) ist bei Variante 1-a-1 (Gewichtsstaumauer mit Kronen-
überfall und Ökodurchlass ) eine weitere Minimierung der Eingriffsfläche für 
die HWE möglich.  
 
Abbildung 5: Wasserbautechnische Lösungsvarianten am Standort HRB Waldbärenburg 
(Quelle: Scopingunterlage, 2009) 
Den Forderungen der EU-Wasserrahmenrichtlinie wird Rechnung getragen 
durch die Anlage eines Ökodurchlasses bzw. Gewässerdruchlasses (s. Tab. 1). 
Die trotzdem nicht auszuschließende, anlagebedingte (Absperrbauwerk) und be-
triebsbedingte (Einstaubereich) Beeinträchtigung der ökologischen Fließgewäs-
serdurchgängigkeit ist durch die gegenüber einem Steinschüttdamm wesentlich 
geringere Fußbreite des Absperrbauwerkes (und damit geringere Länge des 
Ökodurchlasses bzw. Gewässerdurchlasses) bei einer Gewichtsstaumauer deut-
lich geringer. Der gegenüber einem Damm wesentlich kürzere Ökodurchlass 
bewirkt eine verbesserte Querbarkeit des Bauwerkes für aquatische, amphibi-
sche und terrestrische Fauna.  
Die raumordnungsrechtlichen Zielvorgaben weisen für alle Varianten die Lage 
in den regionalplanerischen Vorranggebieten Natur und Landschaft, Wald (nur 
einzelne kleinere Flächen) und Hochwasserschutz (entlang Roter Weißeritz) aus. 
Die geringste Beeinflussung ergibt sich auch hier durch die Gewichtsstaumauer 
mit Kronenüberfall und Ökodurchlass. 
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Damit besteht berechtigt Hoffnung, auf die Notwendigkeit der Durchführung 
eines raumordnungsrechtlichen Zielabweichungsverfahrens vor Zulassung eines 
wasserrechtlichen Planfeststellungsverfahrens verzichten zu können. 
 
Abbildung 6: Sperrstelle 1 HRB Waldbärenburg (Quelle: Scopingunterlage 2009) 
Die wasserbautechnische Lösung Gewichtsstaumauer mit Kronenüberfall und 
Ökodurchlass ist auch gesamtwirtschaftlich gesehen die optimale Variante. Nur 
mit dieser Lösung kann eingriffsminimiert sowie den Zielen des Raumordnungs-
rechtes und der Wasserrahmenrichtlinie Rechnung tragend (minimale Länge des 
Ökodurchlasses) gebaut werden. Diese Variante stellt daher die bis zur Geneh-
migungsreife weiter zu beplanende Vorzugslösung dar. 
5.4 Optimierung der Bautechnologie 
Mit dem Ziel der weiteren Reduzierung der Eingriffe in Natur und Landschaft 
sowie der bauzeitlichen Auswirkungen auf bestehende Verkehrs- und Wohn- 
infrastruktur wurden die für die Vorzugslösung anwendbaren Bautechnologien 
überprüft. Untersucht wurden Vor- und Nachteile der klassischen Ausführung 
der Gewichtsstaumauer in Blockbauweise mit CVC und der Errichtung in Walz-
beton (RCC-Bauweise). Die Untersuchung zeigt, dass die RCC-Technologie ei-
ne erhebliche Bauzeitreduzierung gegenüber der klassischen Blockbauweise mit 
sich bringt. Die Bauzeit für den Grundkörper der Gewichtsmauer mit RCC be-
trägt bei kontinuierlicher Arbeitsweise nach aktuellem Planungsstand 3 Monate 
während für die CVC-Bauweise 18 Monate benötigt werden. Diese erhebliche 
Verkürzung kompensiert die erhöhten bauzeitlichen Umweltbelastungen wäh-
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rend der über 3 Monate kontinuierlich (24 Stunden/ 7 Tage) notwendigen 
Betonage des RCC bei weitem. Darüber hinaus ergibt sich eine Minimierung des 
Flächenbedarfs bei der RCC-Bauweise. Die teilweise Energiedissipation auf der 
Treppenschussrinne der HWE (stepped spillway) ermöglicht ein nur halb so 
großes Tosbecken wie ohne Treppenschussrinne. Der lagenweise Einbau des 
RCC gegen die mitgeführte äußere Schalung bringt die Treppenstruktur bereits 
mit sich. Bei CVC ist diese nur mit erheblichem technologischem Aufwand er-
reichbar. Außerdem ist der Baustelleneinrichtungsbedarf bei RCC aufgrund des 
geringeren Schalungsanteils und des Entfalls eines Kabelkrans geringer als bei 
CVC. Der RCC kann mit Förderbändern zum Einbauort transportiert werden. 
Die dafür nötigen Einrichtungen beanspruchen nur geringe, ohnehin im genutz-
ten Baufeld liegende Flächen. Der Kabelkran benötigt große Fundamente und 
eine eigene Beschickungslogistik. 
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Ein neuartiges Füllsystem für Sparschleusen  
großer Höhe 
Carsten Thorenz 
Es werden die Grundzüge eines neuartigen Füllsystems für Schleusen großer 
Hubhöhe vorgestellt, welches eine deutliche Reduzierung des baulichen Auf-
wands verspricht. Ebenfalls werden die gewählte numerische Untersuchungsme-
thodologie sowie das zur Validierung verwendete Labormodell präsentiert. 
Stichworte: Schleuse, Füllsystem, numerische Untersuchungen 
1 Hydraulisches System 
Für Sparschleusen mit großer Hubhöhe hat sich in Deutschland ein Füllsystem 
mit einer Druckkammer unter der eigentlichen Schleusenkammer als einfache 
Gestaltungsvariante bewährt. Hierbei dient die Druckkammer zur gleichmäßigen 
Verteilung des einströmenden Füllwassers von oberstrom und den Sparbecken. 
Es wurden mehrere Schleusen dieser Art gebaut und erfolgreich betrieben (Uel-
zen II, Sülfeld u.a.). Die Verbindung zwischen Druckkammer und Schleusen-
kammer erfolgt über eine Vielzahl von Düsen in der Zwischendecke. Die 
Druckkammer wird in der bisher üblichen Ausführung über seitlich angebunde-
ne Zuleitungskanäle beaufschlagt, die vor dem Schleusenoberhaupt an das 
Oberwasser angeschlossen werden. Hierbei werden die Einläufe aufwändig ge-
staltet und möglichst tief angeordnet, um das Einziehen von Luft in das Füllsys-
tem zu verhindern. Abbildung 1 zeigt beispielhaft den fertig gestellten Einlauf-
bereich der Schleuse Sülfeld. Durch derartige Konstruktionen vergrößert sich 
der Baukörper erheblich, der Einlauf ist typischerweise etwa 30-40 m lang, 20–
30 m breit und 10-15 m tief. 




Abbildung 1: Schleuse Sülfeld, Blick vom Oberwasser auf den fertig gestellten Einlauf mit 
seitlicher Wasserentnahme hinter den Säulen (Neubauamt Hannover, 2007) 
Schleusen niedrigerer Hubhöhe werden meist direkt vom Oberhaupt her gefüllt 
und sind in den vergangenen Dekaden vielfach mit einem Drucksegment als 
Obertor ausgestattet worden. Bei diesen Schleusen dient das Drucksegment so-
wohl als Schleusentor als auch als Füllorgan (s.a. Thorenz und Kemnitz, 2006). 
Durch das leichte Schwenken des Tors nach unten wird eine Füllöffnung freige-
geben, durch die Wasser über eine Beruhigungskammer in die Schleusenkam-
mer einströmen kann (s. Abbildung 2). Das Drucksegment ist vom Bundesver-
kehrsministerium im Rahmen eines Standardisierungsprozesses als Vorzugslö-
sung für zukünftige Planungen von Schleusen mit Hubhöhen < 10 m gewählt 
worden. 
 
Abbildung 2: Drucksegmentobertor in Staustellung, Füllstellung und Durchfahrtsstellung 
Im Zuge der Bearbeitung der hydraulischen Gestaltung des Füll- und 
Entleersystems der neuen Schleusen Erlangen und Kriegenbrunn wurde die Idee 
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verfolgt, auf Umläufe (und die zugehörigen Schütze) sowie einen tiefliegenden 
Einlaufbereich zum Anschluss an das Oberwasser vollständig zu verzichten. 
Hierzu wurde ein Konzept entwickelt, bei dem das Druckkammerfüllsystem di-
rekt über ein Drucksegmentobertor beaufschlagt wird. Bei diesem wird die 
Füllmuschel des Drucksegmenttores über einen Schacht an die Druckkammer 
angebunden. Dieser Fallschacht wurde leicht konisch aufgeweitet, um die Trans-
formation von Geschwindigkeit in Druck verlustarm zu gestalten (s. Abbildung 
3). 
 
Abbildung 3: Aufgeschnittenes Geometriemodell für das vorgeschlagene Konzept mit 
Drucksegmenttor, Fallschacht und Druckkammer 
Dieses Konzept hätte erhebliche Vorteile: Kein großer und tiefer Einlauf wie bei 
anderen Sparschleusen mit großer Hubhöhe, eine reduzierte Anzahl von Be-
triebsverschlüssen, der Verzicht auf schlecht erreichbare Füllorgane, die redu-
zierte Größe der Baugrube und des Gesamtbauwerks. Auch die Anbindung an 
das Unterwasser könnte ohne Umläufe gestaltet werden. Im einfachsten Fall 
durch ein Hubtor, welches nicht nur die Schleusenkammer verschließt, sondern 
bis zur Druckkammer verlängert wird. Dann könnte durch leichtes Heben des 
Tores die Entleerung durch die Druckkammer in das Unterwasser durchgeführt 
werden. Falls die dabei auftretenden Kräfte nicht beherrschbar sind, könnten al-
ternativ im Hubtor Entleerschütze in Höhe der Druckkammer vorgesehen wer-
den. 
2 Beurteilung des Schleusenfüllprozesses 
Bei der Auswahl und Dimensionierung des Füllsystems stehen aus hydraulischer 
Sicht zwei Parameter im Vordergrund: Die erreichte Füllzeit zum einen und die 
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dabei auftretende Schiffsbewegung zum anderen. Hierbei gilt es, vorab eine gute 
Balance zwischen diesen beiden Ansprüchen zu finden. Daneben sind wirt-
schaftliche Aspekte nicht zu vernachlässigen. Sowohl die Erstellungskosten als 
auch die Aufwendungen für Betrieb und Unterhaltung unterscheiden sich bei 
verschiedenen Systemen erheblich. 
Für Schleusen niedrigerer Priorität (geringe Verkehrsdichte und Hubhöhe) wird 
es ausreichend sein, auf ein einfaches, kostengünstiges System zurückzugreifen 
und dieses mit Faustformeln oder der Erfahrung aus anderen Projekten zu di-
mensionieren. Bei Schleusen mit höherer Komplexität (größere Hubhöhe, hohe 
Verkehrslast, …) und monetärer Wertigkeit stellt die Auswahl und Dimensionie-
rung des Füllsystems eine deutlich größere Herausforderung dar. Üblicherweise 
werden dabei im Vorfeld Modelluntersuchungen durchgeführt, um sicherzustel-
len, dass das gewählte Füllsystem die geforderten Füllzeiten erreichen kann, oh-






Abbildung 4: Versuchsstand zur Untersuchung der neuen Sparschleuse Minden 
Für den Neubau der Schleuse Minden (derzeit im Bau) wurde in der BAW mit 
einem Labormodell (s. Abbildung 4) die Dimensionierung und Optimierung des 
Füllsystems durchgeführt. Hierbei wurde ein hybrider Modellierungsansatz ver-
folgt, bei dem Ergebnisse aus numerischen Modellen für die Vorauswahl von 
Bauteilen verwendet wurden und die Ergebnisse des Labormodells wieder in die 
Kalibrierung der numerischen Modelle zurückgeflossen sind. Die mit dem La-
bormodell gewonnenen Ergebnisse wurden auch verwendet, um die im Folgen-
den vorgestellten numerischen Methoden zu kalibrieren und zu validieren.  
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3 Numerische Modellierung des Füllprozesses 
Einleitung 
Numerische Modelle spielen eine wachsende Rolle im Entwurfsprozess für 
Schleusen. In der BAW werden eindimensionale Modelle in Kombination mit 
dreidimensionalen Modellen und Labormodellen eingesetzt. Hierbei stellt be-
sonders die Modellierung der Kammerwasserspiegeloszillationen hohe Anforde-
rungen an die Genauigkeit der Verfahren, da die Oszillationsamplituden sehr 
klein sind und überlagert werden durch den sehr viel größeren Hubprozess. 
Hierzu wurde das Programmpaket OpenFOAM angepasst und für die Modellie-
rungen verwendet.  
Kopplung der numerischen Modelle 
Für die Modellierung des Gesamtsystems „Schleuse mit Vorhäfen und Sparbe-
cken“ ist die derzeit erreichbare Geschwindigkeit der dreidimensionalen Verfah-
ren auf den Rechnern der BAW auch bei Nutzung einiger Hundert CPU-Kerne 
nicht ausreichend, um eine adäquate Genauigkeit in akzeptabler Zeit zu erzielen. 
Zudem stellt die Abbildung der Bewegung des Schiffes in der Schleusenkammer 
eine zusätzliche Herausforderung dar. Dies wird derzeit in der BAW versuchs-
weise in Einzelfällen über die dynamische Bearbeitung des Berechnungsgitters 
betrachtet. Dieser Ansatz ist jedoch sehr aufwändig, und wurde daher hier nicht 
verwendet. Stattdessen wird das Schwappen des Wassers in der Schleusenkam-
mer (ohne Schiff) untersucht, um über das Wasserspiegelgefälle die Haltekräfte 
abzuschätzen. Als resultierender, vereinfachter Ansatz wurde diese Modellkette 
genutzt: 
1. lokale stationäre dreidimensionale Modelle zur Bestimmung der Verlustbei-
werte von Einzelbauteilen (Einlauf, Umlenkungen, Fülldüsen, …) und Para-
metrisierung der Ergebnisse 
2. eindimensionale Netzwerkmodelle zur Berechnung der Dynamik des Ge-
samtsystems (mit der Parametrisierung aus den lokalen dreidimensionalen 
Modellen) 
3. detaillierte dreidimensionale Mehrphasenmodelle für die instationäre Dyna-
mik des Einlaufs und des Kammerwasserschwappens (mit Randbedingungen 
aus den eindimensionalen Modellen) 
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Es ist zu erwarten, dass der weitere Fortschritt in den Verfahren (bspw. Berück-
sichtigung des bewegten Schiffes über die „Immersed Boundary Method“) und 
der Rechnertechnik zukünftig eine durchgängige Simulation in einem Modell 
erlauben wird. Jedoch ist die Verwendung eines eindimensionalen Modells für 
die schnelle Beurteilung von Varianten voraussichtlich noch länger die Methode 
der Wahl, um überschläglich das Verhalten des Füllsystems beurteilen zu kön-
nen. 
Eindimensionales numerisches Modell 
Für das eindimensionale Netzwerkmodell wurde das kommerzielle Verfahren 
„Flowmaster“ verwendet. Dieses basiert auf den von Miller (1978) publizierten 
Ansätzen für Druckrohrströmungen und wird vielfach für Leitungsnetzwerke 
eingesetzt. Es verfügt über eine umfangreiche Bibliothek mit den hydraulischen 
Parametern von Standardbauteilen, muss jedoch teilweise für die in einer 
Schleuse verwendeten Spezialbauteile (Ein- und Ausläufe, Fülldüsen etc.) neu 
parametrisiert werden. Für das hier betrachtete System, bei dem nur die Füllung 
vom Oberwasser beleuchtet wird, ist ein stark vereinfachtes Netzwerk ausrei-
chend, um die globalen Prozesse zu beschreiben (s. Abbildung 5). 
 
Abbildung 5: Eindimensionales Netzwerkmodell zur Simulation der Füllung vom Ober-
wasser her  
In diesem Modell wurde der Abzweig aus der Druckkammer in die Fülldüsen 
und der Übergang aus den Düsen in die Schleusenkammer durch eine Kombina-
tion aus einem T-Stück und einem konzentrierten Verlust abgebildet. Hierbei 
wurde die Vielzahl der tatsächlichen Düsen zu wenigen, aber summarisch flä-
chengleichen Düsen zusammengefasst. Dies war nötig, weil sich bei der Validie-
rung mit den Ergebnissen des Labormodells zeigte, dass die Parametrisierung 
der T-Stücke in Flowmaster unzulänglich ist, wenn der Durchmesser des Ab-
zweigs sehr viel kleiner als der durchgehende Durchmesser ist. Der gewählte 
Ansatz wurde mit den Ergebnissen für die Drücke in der Druckkammer des Mo-
dells Minden überprüft und zeigte nach einer geringen Nachkalibrierung der 
konzentrierten Verluste eine gute Übereinstimmung. In der Folge wurde das 
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Modell für die Schleusen am Main-Donau-Kanal angepasst und die Fluidbilan-
zen für den Füllprozess des neuen Systems damit berechnet. 
Dreidimensionales numerisches Strömungsmodell 
In der BAW wird neben dem kommerziellen Verfahren StarCCM+ auch das 
open-source Verfahren OpenFOAM für die Modellierung instationärer dreidi-
mensionaler Strömungsprobleme eingesetzt. OpenFOAM ist eine Programmbib-
liothek für verschiedene numerische Verfahren auf der Basis der Finite-
Volumen-Methode und wurde maßgeblich von Henry Weller und Hrovje Jasak 
entwickelt (Weller et al 1998). Hier wurde der „interFoam“-Löser verwendet, 
der die mehrphasigen Navier-Stokes-Gleichungen mit einem Volume-Of-Fluid-
Ansatz (VOF) löst. Die dazu nötigen Anpassungen des Quellcodes von 
OpenFOAM werden im Detail beschrieben in dem zur Veröffentlichung akzep-
tierten Artikel Thorenz und Strybny (2012). 
4 Validierung des numerischen Modells 
Das im Labor untersuchte gegenständliche Modell der Schleuse Minden im 
Maßstab 1:25 (Froude-Ähnlichkeit) wurde betrieben, um das hydraulische Kon-
zept zu entwickeln und zu optimieren. Dazu wurde im Labormodell ein Schiff 
mit einer Kraftmesseinrichtung in der Kammer fixiert. Das Schiff konnte sich 
frei vertikal bewegen, die Bewegung in der Horizontalen wurde verhindert und 
die dazu nötigen Haltekräfte wurden aufgezeichnet und dienten als Bemes-
sungsgröße.  
Als Approximation dieser Haltekräfte kann bei Schleusen mit einem Grundlauf-
system auch die Hangabtriebskraft des Schiffes verwendet werden, d.h. Schiff-
massenkraft x Wasserspiegelneigung. Diese Näherung liefert gute Werte, wenn 
die Wasserspiegelneigung mit einem Schiff in der Kammer bestimmt wird, die 
aber auch noch akzeptabel sind (Abweichung ~20%), wenn sich kein Schiff in 
der Kammer befindet. Um die Wasserspiegelneigung zu bestimmen, wäre es na-
heliegend, diese direkt aus der VOF-Funktion (die den Füllungsgrad von Re-
chenzellen mit Wasser angibt) zu bestimmen. Dies ist jedoch nur zielführend, 
wenn die Gitterauflösung feiner ist als die auftretenden Variationen des Wasser-
spiegels. Bei typischen Wasserspiegelneigungen von < 1 ‰ würde dies zu einer 
exzessiven Gitterauflösung führen. Daher wurde hier ein Weg gewählt, der sich 
am Vorgehen im Labormodell anlehnt. Unter der Annahme eines hydrostati-
schen Druckprofils in der Schleusenkammer wurde die Wasserspiegellage aus 
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dem Druckfeld berechnet. Damit ließ sich eine sehr viel bessere Auflösung der 
Dynamik des Wasserspiegels erzielen als bei Betrachtung der VOF-Funktion. 
 
Abbildung 6: Aus den Wasserspiegelschwankungen errechnete Schiffskräfte für  
Labormodell und Simulation   
Die Überprüfung dieser Methode wurde mit dem Labormodell „Minden“ vorge-
nommen. Die aus den Wasserspiegelschwankungen ermittelten Schiffskräfte 
liegen in Labormodell und numerischem Modell praktisch deckungsgleich über-
einander (s. Abbildung 6). Lediglich mit fortschreitender Modellzeit zeigt sich 
ein leichter Phasenversatz, der hier jedoch ohne Relevanz ist. Die Abweichun-
gen zum Labormodell liegen in der Schwankungsbreite der Laborergebnisse. 
5 Untersuchung des vorgeschlagenen Systems 
Auf der Basis der so validierten Modellkette wurde das neue hydraulische Kon-
zept untersucht. Dabei wurde besonders darauf geachtet, die verwendeten nume-
rischen Grundgrößen (Gitterauflösung, Zeitschrittweiten) nicht nachteilig zu 
verändern. Zur Ermittlung der lokalen Verluste am Übergang zwischen Druck-
segment und Fallschacht wurde ein lokales Modell verwendet, mit dem für ver-
schiedene Stellungen des Drucksegments die Verlustbeiwerte ermittelt wurden 
(s. Abbildung 7). Diese wurden als winkelabhängige Funktion in das eindimen-
sionale Netzwerkmodell eingebunden. 
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Abbildung 7: Geschwindigkeit (links) und Energiehöhe (rechts) bei Füllung durch ein 
Drucksegment in den Fallschacht des Grundlaufsystems bei Vollöffnung 
Mit dem kalibrierten Modellsystem wurde für verschiedene Szenarien das vor-
geschlagene Füllsystem untersucht. Es zeigte sich, dass es eine etwas geringere 
maximale Leistungsfähigkeit aufweist als die klassische Einlaufkonfiguration. 
Diese kann jedoch ohnehin nicht vollständig ausgenutzt werden, da ansonsten 
die Strömungen im oberen Vorhafen zu groß wären. Die während der Schleu-
sung auftretenden Schiffskräfte sind weiterhin gering und liegen noch deutlich 
unter den sonst bei Schleusen üblichen Werten. 
Es bleiben derzeit jedoch noch einige Fragen offen, die mit der Kombination aus 
numerischem und Labormodell untersucht werden sollen. Insbesondere ist dies 
das Verhalten von im Füllsystem eingeschlossener Luft. Während im Normalbe-
trieb der Fallschacht schon zu Beginn der Restfüllung (als nach Ablauf der Fül-
lung aus den Sparbecken) fast vollständig mit Wasser gefüllt ist, muss im ge-
störten Betrieb ohne Sparbecken von einer relativ großen Luftmenge im Fall-
schacht ausgegangen werden. Diese Luft muss schadfrei abgeführt werden, ohne 
durch aufsteigende Blasen das Schiff in der Kammer zu gefährden. Hierzu muss 
entweder nachgewiesen werden, dass dies unkritisch ist oder es müssen 
Abhilfemaßnahmen entwickelt werden. Ein weiteres zu untersuchendes Problem 
stellt die Eisbildung dar. Am Main-Donau-Kanal wird die Schifffahrt auch bei 
erheblicher Eisbildung noch aufrecht erhalten. Es ist zu untersuchen, ob durch 
die vorgeschlagene Konstruktion Eis angesaugt werden könnte, welches dann 
das Segment blockiert oder ob es zu einem Eisstau am Segment kommen kann.  




Für Sparschleusen großer Hubhöhe kann über die Kombination aus Druckseg-
ment und Druckkammer eine Vereinfachung des Füllsystems erreicht werden, 
die eine deutliche Bau- und Betriebskostenreduktion erwarten lässt.  
Um dieses Füllsystem kurzfristig auf seine Tauglichkeit zu prüfen, wurden nu-
merische Modelle verwendet. Das hier vorgestellte Modellierungskonzept sieht 
eine Kopplung verschiedener Modelltypen für die numerische Abbildung des 
Füllprozesses großer Sparschleusen vor. Mit Hilfe des Labormodells der Schleu-
se Minden konnten die Füllzeit sowie die Wasserspiegeloszillationen in der 
Kammer validiert werden. Für die Berücksichtigung des bewegten Schiffskör-
pers im numerischen Modell besteht jedoch noch Weiterentwicklungsbedarf. 
Mit dem entwickelten Modellierungskonzept konnten grundlegende Fragen zur 
Leistungsfähigkeit des vorgeschlagenen Systems geklärt werden, jedoch bleiben 
noch vielfältige zu untersuchende Fragen und die weitere Optimierung des Sys-
tems offen. Dies soll im Zuge eines F+E-Projekts in der BAW erfolgen. 
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Untersuchung einer kompakten Energieumwand-







Im Auftrag der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen fanden  
am Institut für Wasserbau  und Technische Hydromechanik Untersuchungen zum 
geplanten Hochwasserrückhaltebecken Bärenstein statt. Die Realisierung der öko-
logischen Durchgängigkeit vollzieht sich hierbei durch ein kombiniertes Grundab-
lass- und Ökostollenbauwerk mit integrierter, damminternen Gegenstromtoskam-
mer, die sich im Nebenschluss zum Ökostollen befindet und den Hauptuntersu-
chungsgegenstand der Modellversuche darstellt. 
Neben der Ermittlung der hydraulischen Leistungsfähigkeit wesentlicher Be-
triebseinrichtungen mit Hilfe physikalischer und numerischer Modellierungen, 
stand die Machbarkeit der Anlagenteile zur Verbesserung der Energiedissipation 
und Sicherstellung der Funktionsfähigkeit im Fokus. Der vorliegende Beitrag 
stellt eine komprimierte Zusammenfassung der Ergebnisse dar. 
Stichworte: Hochwasserrückhaltebecken, Gegenstromtoskammer,  
Gewässerdurchlass, ANSYS CFX, Physikalisches Modell,  
Numerische Modellierung 
1 Einführung 
Im Rahmen des Hochwasserschutzkonzeptes Nr. 5, welches die Verbesserung 
des Hochwasserschutzniveaus im Müglitztal priorisiert, beabsichtigt der Betrieb 
Oberes Elbtal der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen die Er-
richtung des ökologisch durchgängigen Hochwasserrückhaltebeckens (HRB) 
Bärenstein.  
Im Osterzgebirge, ungefähr 5,0 km südlich der Ortslage Glashütte wird dazu ein 
begrünter Steinschüttdamm mit Asphaltkerndichtung geplant, welcher die Biela 
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im Hochwasserfall noch oberhalb der Mündung in die Müglitz stauen soll. Mit 
einer Bauwerkshöhe von ca. 33 m über Geländeoberkante zählt das Absperr-
bauwerk in die Klasse der großen Becken nach DIN 19700−12. 
Die Planung sieht ein sogenanntes Trockenbecken vor, das nur im Hochwasser-
fall eingestaut wird. Um den Forderungen der Europäischen Wasserrahmen-
richtlinie hinsichtlich der Durchgängigkeit aquatischer als auch terrestrischer 
und amphibischer Lebewesen gerecht zu werden, wird zur Durchleitung der Bie-
la durch das Dammbauwerk ein überdeckter Grundablass geplant, der gleichzei-
tig als Ökodurchlass fungieren soll. Im Gewässerdurchlass befindet sich in 
Fließrichtung gesehen linksseitig ein mit verankerten Rauheitselementen und 
natürlichem Sohlsubstrat aufgefülltes Trapezgerinne einer Tiefe von 0,4 m und 
Sohlbreite von 2,0 m. Parallel zum Trapezgerinne verläuft rechtsseitig eine 
1,40 m breite Berme, die die Durchgängigkeit für Landtiere und die 









Abbildung 1: Grundriss des Gewässerdurchlasses mit der Bypassleitung mit der sich an-
schließenden Gegenstromtoskammer (BCE (2010), Modifikation IWD) 
Der aus den ökologischen Belangen resultierende, im Vergleich zu rein techni-
schen Grundablässen vergrößerte Abflussquerschnitt, besitzt eine ebenso erhöh-
te Abflussleistung. Um im Falle eines Hochwasserereignisses u. a. die Austra-
gung des natürlichen Sohlsubstrates zu verhindern  sowie eine vorzeitige Entlee-
rung des Rückhalteraumes zu vermeiden, werden die mittig im Gewässerdurch-
lass angeordneten Betriebsschütze ab einem Durchfluss von 8,0 m³/s geschlos-
sen. Um dennoch eine Abgabe während des Hochwasserereignisses sowie die 
Entleerung des Hochwasserrückhaltebeckens realisieren zu können, wird in die-
sem Fall kein konventioneller parallel verlaufender Grundablass geplant. Statt-
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dessen zweigt innerhalb des Gewässerdurchlasses oberwasserseitig der Betriebs-
schütze eine Bypassleitung ab (Abbildung 1), die in eine damminterne Gegen-






und  Ökodurchlass 
 
Abbildung 2: Längsschnitt der Gegenstromtoskammer (BCE (2010), Modifikation IWD) 
Innerhalb der Bypassleitung wird über zwei parallel angeordnete Betriebsschüt-
ze die Beaufschlagung der Toskammer gesteuert. Im BHQ1-Fall wird der Ab-
fluss nur über ein Schütz geregelt, wohingegen sich der Abfluss im BHQ2-Fall 
über beide Schützen vollzieht. P 
Über eine Verbindungsschwelle ist die Toskammer mit dem unterwasserseitigen 
Gewässerdurchlass verbunden. 
Diese Bauweise stellt eine kompakte Variante zur Verknüpfung technischer und 
ökologischer Belange innerhalb eines Grundablasses dar. Auf Grund der turbu-
lenten und komplexen Strömungsvorgänge soll die Energieumwandlungsanlage 
im Zuge der Planung am Hubert-Engels-Labor des Instituts für Wasserbau und 
Technische Hydromechanik untersucht werden. Hierfür wurde der physikalische 
Modellversuch durch numerische Berechnungen mit der Software ANSYS CFX 
ergänzt. 
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2 Physikalisches Modell  
Das Gewässerdurchlassbauwerk wurde als physikalisches Modell nach dem 
Froude’schen Modellgesetz im Maßstab 1:12 nachgebildet. Neben der Ermitt-
lung der hydraulischen Leistungsfähigkeit wesentlicher Betriebseinrichtungen, 
stand die Optimierung der Anlagenteile zur Verbesserung der Energiedissipati-
on, auch im Hinblick auf die Rückströmung des Wassers aus der Gegenstrom-
toskammer über die Überlaufschwelle zurück in den Gewässerdurchlass, im Fo-
kus. Um die Erosion des natürlichen Sohlsubstrates innerhalb des Ökodurchlas-
ses zu verhindern, wurde eine beruhigte, vergleichmäßigte Strömung gefordert. 
Weiterhin stellte die Sicherstellung der Funktionsfähigkeit der Betriebseinrich-
tungen eine wesentliche Komponente dar. 
2.1 Methode 
Für die Einschätzung der hydraulischen Leistungsfähigkeit der Anlagenteile 
wurden jeweils die Wasserstände durch Druckmessdosen und Messpegel, Ge-
schwindigkeiten mit Hilfe von Flügelmessgeräten, der Durchfluss durch Magne-
tisch induktive Durchflussmesser und Strömungseffekte durch Photo- und Vi-
deodokumentation erfasst und bewertet. Dabei lag der Fokus auch auf der Be-
antwortung der Fragestellung, welches Schütz sich bei einseitiger Öffnung im 
Fall BHQ1 besser eignet. Für die Erhebung der Kenndaten zur Leistungsfähig-
keit der Schützöffnungen wurden zusätzlich zu den in Tabelle 1 genannten Last-
fällen weitere Durchflussgrößen eingestellt. 









BHQ1 31,15 8,00 1 
BHQ2 31,48 28,63 2 
PMF 32,60 28,82 2 
Die Nachbildung des Reservoirs und der vorhandenen Druckhöhe vollzieht sich 
durch ein senkrecht aufgestelltes PE-HD-Rohr (D = 630 mm, L = 3.10 m), das 
durch eine KG-Rohrleitung DN 150 gespeist wird. Eine mittig vor dem An-
schluss zum Gewässerdurchlass angebrachte vertikale Platte verhindert eine 
Kurzschlussströmung direkt in den Kanal. Die im Hochwasserfall geschlossenen 
Schütze des Gewässerduchlasses werden nicht im Detail abgebildet, sondern als 
geschlossene Kastenkonstruktion eingefügt. Ihre Öffnung ist damit variabel. Die 
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beiden Schütztafeln des Bypassgerinnes bestehen aus stabilem Hartplastik und 
können mittels Elektrostellmotoren präzise reguliert werden. 
Für eine bessere Einsicht in den unter Druck stehenden Modellabschnitt und die 
Gegenstromtoskammer sind diese Abschnitte aus transparentem Acrylglas gefer-
tigt. Durch regelmäßig angeordnete Versteifungen konnten erhöhte Spannungen, 
die zu Rissbildungen und damit Undichtigkeiten im Acrylglas führen können, 
vermieden werden. 
Vom sich anschließenden unterwasserseitigen Gerinne des Gewässerdurchlasses 
wurde eine Länge von ca. 40 m abgebildet. Am Ende wird das Gerinne durch ein 
vertikal verstellbares Auslaufschütz begrenzt. 
2.2 Ergebnisse 
Die Untersuchungen des Planungsausgangszustandes zeigten, dass im Belas-
tungsfall BHQ1 die Betriebsschütze permanent durch rückstauendes Wasser be-
aufschlagt werden (Abbildung 3), was zu der Überlegung führte, den Wasser-
stand in der Toskammer durch Tieferlegung der Überlaufschwelle zu verringern. 
Um weiterhin eine ausreichende Überdeckungshöhe des Schussstrahles zu ge-
währleisten, folgt zwangsläufig die gleichzeitige Tieferlegung der Toskammer-
sohle. Weiterhin fand auf Grund der kompakten Verhältnisse ungleichmäßiges 
Überströmen, kombiniert mit sehr hohen Fließgeschwindigkeiten entlang der 
Wehrschwelle von der Toskammer in den Gewässerdurchlass statt. Eine Verlän-
gerung der Toskammer sollte dieser Problematik in weiteren Umbauten Rech-
nung tragen. 
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Die Umsetzung der Parameteranpassung (Sohllage, Toskammerlänge) in einer 
modifizierten Variante 1 führte zu einer graduellen Verbesserung infolge einer 
geringeren Schützbeaufschlagung durch rückgestautes Wasser. Eine periodische 
Belastung durch schwallweise auftretendes Rückstauwasser ist aber noch immer 
vorhanden. Weiterhin fiel auf, dass sich der Schussstrahl direkt hinter der 
Schützkante von der Sohle abhebt und sich damit ein Unterdruck im Sohlbereich 
ausbildet.  
Die Tieferlegung der Überlaufschwelle zwischen Toskammer und Gewässer-
durchlass führte bei linker Schützöffnung dazu, dass der Schussstrahl teilweise 
direkt als Kurzschlussströmung in den Gewässerdurchlass (GD) eintritt und sich 
die Energieumwandlung auch innerhalb des Ökostollens vollzieht, weshalb die 
Öffnung des rechten Schützes im Fall BHQ1 empfehlenswert ist. 
 
Abbildung 4: Strömungszustand im Fall BHQ1 bei rechter Schützöffnung,  
modifizierte Variante 1 
 
Abbildung 5: Strömungszustand im Fall BHQ1 bei linker Schützöffnung,  
modifizierte Variante 1 
Fließrichtung 
Fließrichtung 
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In allen Varianten findet noch immer kein gleichmäßiges Ausströmen aus der 
Toskammer in den GD statt, teilweise kommt es im vordersten Wehrfeld (siehe 
Abbildung 4 und 5) zur einer umgekehrten, in die Toskammer gerichteten Be-
wegung. Der Verschluss eines der seitlichen Wehrfelder konnte diesen Zustand 
nicht beheben, verlagerte das Problem stattdessen weiter ins Unterwasser. 
In allen Varianten zeigte sich, dass bei unterschiedlichen Schützöffnungshöhen 
des jeweils linken bzw. rechten Schützes das in Fließrichtung betrachtet rechte 
Schütz auf Grund der asymmetrischen Anströmung der Schützebene einen grö-
ßeren Ausflussbeiwert besitzt. 
Weiterhin ist die Gegenstromtoskammer im Lastfall BHQ2 und PMF in allen 
Versuchsmodifikationen stark überlastet und stellt damit eine erhöhte Belastung 
des Bauwerkes und Gefährdung der Sicherheit und Gebrauchstauglichkeit der 
Stauanlage dar. 
Zusammenfassend lassen sich folgende Probleme feststellen: 
− Beaufschlagung der Schütztafeln durch Rückstau, 
− Unterdruck und Kavitationsgefahr im Bereich der Schütznischen und 
Schützunterkante, 
− Strahlabhebung und Unterdruck an der Sohle im Nahbereich der 
Schütztafeln, 
− ungleichmäßige Beaufschlagung der Wehrfelder, z. T. Kurzschlussströ-
mungen, 
− Fließwechsel im Gewässerdurchlass im Nahbereich der Überlaufschwelle, 
− Überlastung im Lastfall BHQ2. 
3 Numerisches Modell 
Zur Unterstützung des physikalischen Modells wurden zusätzlich numerische 
Strömungssimulationen auf Basis von ANSYS CFX durchgeführt, mit denen 
innerhalb eines kurzen Zeitraumes die hydraulische Machbarkeit der Gegen-
stromtoskammer im Rahmen der existierenden Rahmenbedingungen einge-
schätzt und eine voroptimierte Lösungsvariante erarbeitet werden sollte. 




Um die Ergebnisse der numerischen Simulation hinsichtlich ihrer Aussagekraft 
zu überprüfen bzw. anzupassen, fand zunächst eine Nachbildung des vorhande-
nen physikalischen Modells statt, auf dessen Grundlage weitere Optimierungs-
varianten entwickelt werden konnten. 
Im weiteren Verlauf der Bearbeitung deutete sich ein signifikanter Einfluss der 
Schütznischen auf den Strömungsverlauf an. Dieser wurde durch die Modellie-
rung und den Vergleich unterschiedlicher Nischenausbildungen vertieft unter-
sucht. Die in der Abbildung 6 dargestellten Varianten zeichnen sich durch fol-
gende Merkmale aus: 
− Variante 3.01: Planungsausgangszustand, Nischenabmessung  
    0,5 m x 0,3 m (Breite x Tiefe) 
− Variante 3.02:  ellipsenförmige Ausbildung der unterwasserseitigen 
    Nischenkante nach Rabben (1984) 
− Variante 3.03: Verzicht auf Nischenkante (rein theoretisch) 
− Variante 3.04: Reduzierung der Nischenabmessung    









Abbildung 6: Varianten der Nischenausbildung, linkes Schütz geöffnet, rechtes Schütz ge-
schlossen 
3.2 Ergebnisse 
Es zeigte sich deutlich, dass der Strahlverlauf direkt hinter den Schütztafeln 
durch eine Veränderung der Nischen, in denen die Betriebsschütze lagern, be-
einflusst werden kann. Je strömungsgünstiger und schmaler die Nischen ausge-
bildet werden, desto stärker liegt der Schussstrahl an der Sohle an (Abbildung 7 
und 8) und desto geringer wird der Unterdruck im Bereich der Schütznischen 
und entlang der Sohle. Die Geschwindigkeiten in den dargestellten Schnittebe-
nen variieren auf Grund der voneinander abweichenden hydraulischen Bedin-
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gungen, wegen denen unterschiedliche Schützöffnungshöhen zur Erreichung des 
geforderten Abflusses von 8,0 m³/s im Fall BHQ1 notwendig werden.  
   
Abbildung 7: Geschwindigkeiten in der Mittelachse linkes Schütz im Fall BHQ1,  
Variante 3.01 (links) und Variante 3.02 (rechts) 
   
Abbildung 8: Geschwindigkeiten in der Mittelachse linkes Schütz im Fall BHQ1,  
Variante 3.03 (links) und Variante 3.04 (rechts) 
4 Ausblick 
Wegen der komplexen Turbulenzzustände innerhalb der Gegenstromtoskammer 
und angrenzendem Ökostollen gestaltet sich die Optimierung der hydraulischen 
Zustände als schwierig. Die Verbesserung eines unter Abschnitt 2.2 genannten 
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Problems zieht auf Grund der komplexen Zusammenhänge eine Benachteiligung 
eines anderen Untersuchungsgegenstandes nach sich. Weiterhin zeigt sich, dass 
sich die gewählte Konstruktion durchaus für die Abführung eines BHQ1 anpas-
sen lässt, eine Beaufschlagung mit dem erheblich größeren Abfluss BHQ2 aller-
dings erfordert weitere Maßnahmen zur Realisierung eines beruhigten Abflusses 
im unterwasserseitigen Ökostollen. 
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Untersuchungen zum Grundablassbetrieb 







In einem dreidimensionalen hydronumerischen Modell wird derzeit die Ener-
gieumwandlungsanlage der Talsperre Leibis/Lichte untersucht. Das Modell dient 
der systematischen Erarbeitung von Vorschlägen zur Verbesserung der Energie-
umwandlung bei Grundablassbetrieb. Zur Validierung des Modells wurde eine 
Feldmessung an der Talsperre durchgeführt, in der die Energieumwandlung im 
Tosbecken in Abhängigkeit von den prozentualen Öffnungsgraden der Ringkol-
benventile dokumentiert wurde. 
1 Einleitung 
Die Staumauer der Talsperre Leibis/Lichte in Thüringen ist mit einer Höhe von 
103,0 m über Gründungssohle das zweithöchste Absperrbauwerk Deutschlands. 
Im Zuge des langjährigen Probestaus ergab sich auf Grundlage der dabei ge-
wonnenen Erfahrungen die Notwendigkeit von Nachbesserungs- und Optimie-
rungsarbeiten an der Energieumwandlung im Tosbecken bei Grundablassbetrieb. 
In das ca. 25 x 53 m große Tosbecken münden drei Grundablässe DN 1200, die 
durch VAG Ringkolbenventile DN 1000 mit anschließendem Belüftungsring 
und Diffusor gesteuert werden. Durch nachträglich verbindlich festgesetzte öko-
logische Steuerungsgrundsätze kommt es bei hohen Grundablassabgaben zur 
Ausbildung eines ausgeprägten Wasser-Luft-Gemisches, das periodisch über die 
Randmauern und Geländer des Tosbeckens auf das umliegende Gelände sowie 
die Verkehrswege schwappt. Im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit der Gesamtan-
lage soll die Funktionsbeeinträchtigung durch baulich-konstruktive Veränderun-
gen minimiert werden. 
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Hierzu wird in einem ersten Schritt derzeit am Institut für Wasserbau und Tech-
nische Hydromechanik der TU Dresden im Auftrag der Thüringer Fernwasser-
versorgung die Energieumwandlungsanlage in einem dreidimensionalen hydro-
numerischen Modell untersucht. Zur Validierung desgleichen ist eine Feldmes-
sung an der Talsperre Leibis/Lichte durchgeführt worden, deren Ergebnisse hier 
vorgestellt werden. 
2 3D-hydronumerisches Modell 
Die Verteilung der Energieumwandlung im Tosbecken wird neben der Bau-
werksgeometrie maßgeblich durch den im Ringkolbenventil (RKV) gebildeten 
Wurfstrahl bestimmt. Ohne Kenntnis über seine Eigenschaften, wie  Form, Ge-
schwindigkeitsverteilung und Luftanteil kann sein Verlauf im Tosbecken bis hin 
zur Energieumwandlung nicht hinreichend genau nachgebildet werden. Deshalb 
wurde entschieden, das Ringkolbenventil sowie den sich anschließenden Belüf-
tungsring in der hydronumerischen Simulation zu berücksichtigen.  
Im Sinne einer wirtschaftlichen Rechenzeit wurde für das Modell des Tosbe-
ckens eine Elementgröße im unteren Dezimeterbereich veranschlagt. Zur hinrei-
chend genauen Simulation des Ringkolbenventils ist hingegen eine Elementgrö-
ße im unteren Zentimeterbereich erforderlich. In einem gemeinsamen Modell 
würde sich durch den Dimensionsunterschied die Anzahl der Elemente schlagar-
tig verdoppeln. Daher wurde die Implementierung des Ringkolbenventils in das 
Modell der Energieumwandlungsanlage als ungünstig bewertet und folgend in 
einem separaten Teilmodell simuliert. Hinzu kommt, dass für alle drei RKVs nur 
eine Simulation des gewünschten Öffnungsgrades notwendig ist, so dass durch 
die Separation zusätzlich Rechenzeit eingespart werden kann. 
Mit Ansys® CFX® wurden somit zwei Teilmodelle erstellt: Zum einen das Ring-
kolbenventil einschließlich des zugehörigen Belüftungsrings samt Belüftungs-
rohr und zum anderen das Modell des Tosbeckens mit einem Teil des sich an-
schließenden Ablaufgerinnes. Die Ergebnisse der RKV-Simulationen werden als 
Eingangsrandbedingung für das Tosbeckenmodell angesetzt.  
Grundlage für die Erstellung der Geometrie bildeten die vorhandenen Bestands-
pläne und Werkszeichnungen. Zur Untersuchung etwaiger baulicher Verände-
rungen an den Gesimsplatten wurde die hintere Kante derselben als Modellgren-
ze gewählt. Im Feldversuch konnte  beobachtet werden, dass bei größeren Öff-
nungsgraden die Turbulenz auf der Tosbeckenendschwelle sehr stark ist. An die-
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ser Stelle wäre ein Modellrand mit einer strikten Randbedingung aufgrund der 
Rückströmungen und der ausgeprägten instationären Fließtiefe sehr ungeeignet. 
Daher wurde zur Simulation einer „sanften“ Randbedingung ein Teil des Ab-
laufgerinnes abgebildet. Dort sind die Strömungsverhältnisse soweit homogeni-
siert, dass eine strikte Randbedingung keine numerischen Nachteile mit sich 
bringt. 
3 Feldmessung 
Im Zuge der regelmäßigen Funktionsüberprüfungen der Grundablässe der Tal-
sperre Leibis/Lichte im Rahmen des Probestaus zeigte sich, dass aufgrund der 
hochturbulenten Eigenschaften des Wurfstrahls keine Messung seiner Wurfwei-
te, des Luftanteils und des Auftreffpunkts möglich ist. Auch konnte aufgrund 
der starken Zerstäubung nicht abschließend beurteilt werden, inwieweit sich der 
Strahl aufweitet und in das Wasserpolster eintaucht (Hydroprojekt 2010). 
Die Validierung des hydronumerischen Tosbecken-Modells kann demzufolge 
nicht durch eine reine Vor-Ort-Messung dieser klassischen Parameter erfolgen, 
so dass auf eine fotografische Dokumentation der Energieumwandlungszustände 
zurückgegriffen wurde. Dafür waren Aufnahmen sowohl in als auch senkrecht 
zur Tosbeckenlängsachse vonnöten. Anhand von Fixpunkten in der Umgebung, 
deren Abstände durch Bestandspläne bekannt sind (z. B. Feldfugen im Mauer-
werk, Geländer, etc.) sowie eines zusätzlich ausgelegten Maßbandes, konnten 
die zur Validierung erforderlichen Maße hinreichend genau ermittelt werden. 
Neben dieser Dokumentation wurden direkt am Grundablass (GA) durch eine 
aufgeschnallte Ultraschallmessung der Durchfluss und die Fließgeschwindigkeit 
sowie die anstehende Druckhöhe erfasst. An den Ringkolbenventilen selbst 
wurden die Öffnungsweiten vorgegeben. Außerdem wurde vor dem Belüftungs-
rohr die Luftgeschwindigkeit gemessen, um einen Anhaltswert für die Belüftung 
des Wurfstrahls zu ermitteln. Zusätzlich erfolgte im Nachgang eine Auslesung 
der Pegelmessdaten zum Vergleich mit den durch die Ultraschallmessung gene-
rierten Durchflusswerten. 
Insgesamt wurden während der Feldmessung vier Versuchsreihen durchgeführt. 
Während der ersten drei Versuchsreihen sind die Grundablässe in 10 %-
Schritten bis zu einem maximalen prozentualen Öffnungsgrad von 80 % nachei-
nander geöffnet worden. In der letzten Versuchsreihe wurden beispielhafte 
Kombinationen zwischen den Grundablässen gefahren. Dazu blieb der mittlere 
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Grundablass konstant bei 30 % geöffnet, wobei die anderen beiden nacheinander 
mit 10 %, 30 % und 40 % Öffnungsgrad hinzu geschaltet wurden. 
Der Wasserspiegel der Talsperre lag zu Versuchsbeginn bei 433,26 m NHN. Be-
zogen auf die Rohrachse des Ringkolbenventils bedeutet das einen statischen 
Vordruck von 82,62 m Wassersäule. 
3.1 Messungen an den Ringkolbenventilen 
In Abbildung 1 sind die Mittelwerte je Öffnungsstellung der von Hand protokol-
lierten Messwerte für den Durchfluss grafisch zusammengefasst. Allgemein ist 
ersichtlich, dass bis zu einem Öffnungsgrad von 50 % alle Messwerte der 
drei Grundablässe in etwa einem gleichen Trend folgen und verhältnismäßig eng 
beieinander liegen, wobei Differenzen bis zu 0,84 m³/s (40 % Öffnungsgrad von 
GA 1 verglichen mit GA 2) auftreten. Die in Versuchsreihe 4 gewonnenen punk-
























Abbildung 1: Zeitliche Mittelwerte der Ultraschallmessung für den Durchfluss der 
drei Grundablässe in Abhängigkeit der Öffnungsweite der Ringkolbenventile 
Im Gegensatz dazu ist ab einem Öffnungsgrad von 50 % keine gemeinsame 
Charakteristik der Messwerte zu erkennen. Bei dem linken GA 1 kommt es ab 
60 % Öffnungsgrad zu einem Ausfall des Messsystems. Ein Durchflussrückgang 
ist physikalisch nicht erklärbar, so dass es sich hier um einen gerätetechnischen 
Messfehler handelt. Die Ursache der zunehmenden Divergenz der Messwerte 
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über 50 % Öffnungsgrad kann in dem verwendeten Messprinzip und in den un-
terschiedlichen Einbaubedingungen der drei Grundablässe gesucht werden. Bei 
der  Ultraschallmessung wird die Fließgeschwindigkeit durch die Laufzeitver-
schiebung bzw. die Frequenzverschiebung von Schallwellen ermittelt. Die starke 
Turbulenz bei höheren Fließgeschwindigkeiten im Grundablass wirkt sich auch 
auf die Ausbreitung der Schallwellen aus, so dass offensichtlich bei 50-60 
% Öffnungsgrad die Toleranzgrenze der Turbulenz überschritten wird und der 
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Abbildung 2: Mittlere Luftgeschwindigkeit am Eingang des Belüftungsrohres 
Ein direkter Vergleich zwischen den Ultraschallmesswerten und den Pegelauf-
zeichnungen war im Rahmen dieses Feldversuchs nicht möglich, da die Einzel-
versuche dafür zu kurz gefahren wurden. Die Öffnungsstellungen wurden 3-
5 min gehalten, was aber für die Ausbildung eines mittleren stationären Zu-
stands am Pegel nicht ausreicht. Vor allem die periodische Abgabe von  
Schwallwellen unterschiedlicher Intensität aus dem Tosbecken (vgl. Kap. 3.2) 
erfordert eine längere Zeitspanne, um zuverlässige Mittelwerte generieren zu 
können. Allerdings liegen beide Aufzeichnungen in der gleichen Größenord-
nung. 
Interessant ist die Entwicklung des Luftzustromes durch das Belüftungsrohr 
während der Versuchsreihen. Abbildung 2 veranschaulicht die gemeinsame Cha-
rakteristik und zeigt, dass die gemessenen Geschwindigkeiten zwischen den 
Grundablässen stark streuen. Es ist zu erkennen, dass bis zur 20 %-igen Öff-
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nungsweite zunehmend Luft durch das Belüftungsrohr angesaugt wird. Danach 
fällt der Unterdruck im Belüftungsrohr und der Luftvolumenstrom nimmt ab, um 
bei 80 % fast Normaldruck zu erreichen. Die Strahlform wird von den Druck-
verhältnissen im Belüftungsring bestimmt. Liegt der Wurfstrahl in Folge einer 
starken Zerstäubung am Leitblech des Belüftungsrings an (geringe Öffnungs-
grade), wird zunehmend durch das Belüftungsrohr der Unterdruck ausgeglichen. 
Ist der Wurfstrahl kompakt (höhere Öffnungsgrade), erfolgt der Druckausgleich 
hauptsächlich durch den Ringspalt zwischen Wurfstrahl und Leitblech, vgl. Ab-
bildung 3. 
   
Abbildung 3: Vergleich des Wurfstrahls bei 20 % (links) und 80 % (rechts) Öffnungsgrad 
am Beispiel der mittleren Grundablass (GA 2) 
3.2 Zustandsbeschreibung der Energieumwandlung im Tosbecken 
GA 1 (links außen) und GA 3 (rechts außen) sind symmetrisch zur Tosbecken-
längsachse angeordnet, so dass sich ihr Bild der Energieumwandlung im We-
sentlichen gleicht, untereinander jedoch gespiegelt ist. GA 2 hingegen sitzt et-
was nach rechts versetzt neben der Tosbeckenlängsachse. Dadurch bläst er nicht 
wie die anderen beiden Grundablässe den Wurfstrahl auf die Flügelmauern zu, 
sondern direkt zum Ablaufgerinne, was einen wesentlichen Unterschied für den 
Ablauf der Energieumwandlung bedeutet. Im Folgenden werden die grundle-
genden Erkenntnisse aus den Versuchsreihen 1 bis 3, bei denen die Grundabläs-
se einzeln geöffnet wurden, dargestellt. 
Für die prozentualen Öffnungsgrade von 10 % und 20 % funktioniert die Ener-
gieumwandlung im Tosbecken für alle Grundablässe, ohne dass nennenswerte 
Schwallwellen gebildet werden. Der Abfluss über die Tosbeckenendschwelle 
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erfolgt beruhigt. Die Zahnschwelle wird zum Vergleichmäßigen des Abfluss 
nicht benötigt. 
Ab 30 % Öffnungsgrad bilden sich bei den äußeren beiden Grundablässen nach 
dem Auftreffen des Wurfstrahls zunehmend Schwallwellen, die an der Flügel-
mauer aufschwingen und reflektiert werden. Im Tosbecken bildet sich ein groß-
räumig horizontal drehender Wirbel aus. Vom Auftreffbereich des Wurfstrahls 
lösen sich aus dem turbulenten Wasser-Luft-Gemisch Nebelschwaden, die aus 
dem Tosbecken in die nahe Umgebung eingetragen werden und diese deutlich 
vernässen. Der Abfluss über die Tosbeckenendschwelle wird von der Zahn-
schwelle beruhigt und vergleichmäßigt, während sich die vollständige Entlüf-
tung des Wassers erst ca. 10 m hinter der Endschwelle einstellt. 
  
Abbildung 4: Vergleich der Energieumwandlung zwischen GA 1 (links) und GA  2 (rechts) 
bei 40 % Öffnungsgrad 
Die genannten Effekte intensivieren sich mit steigendem Öffnungsgrad, wo-
durch ab 40 % erste Spritzer über das Geländer nach außen reichen. Die 30 cm 
auskragenden Gesimsplatten können sowohl den seitlichen Wasseraustritt als 
auch denjenigen über die Flügelmauer nur bis 50 % Öffnungsgrad einigermaßen 
abhalten. Darüber hinaus kommt es zum periodischen Überschwappen von 
Schwallwellen durch und über die Brüstung. Diese haben eine solche Energie, 
dass selbst lose liegende Betonpflastersteine um einen halben Meter verschoben 
werden (vgl. Abbildung 6). Die Zahnwelle wird durch das hochturbulente Was-
ser-Luft-Gemisch fast permanent eingestaut, wobei auch Schwallwellen über sie 
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hinweg schwappen. Bei ca. 70 % Öffnungsgrad ist die Grenze ihrer Leistungsfä-
higkeit erreicht, wobei der Abfluss nicht ausreichend beruhigt werden kann und 
das Nachbett starken Beanspruchungen unterzogen wird. 
Auch bei dem mittleren Grundablass kommt es ab 30 % Öffnungsgrad zur deut-
lichen Ausbildung einer großräumig horizontal drehenden Strömung. Aufgrund 
der nach rechts verschobenen außermittigen Anordnung des Grundablass, bildet 
sich auf der linken Seite eine Rückströmung, die die  turbulenten oberflächenna-
hen Wirbel an die rechte Seite drückt (vgl. Abbildung 4). Durch den Wurfstrahl 
induzierte Schwallwellen kleiner Höhe werden infolge der nahezu mittigen An-
ordnung des GA 2 hauptsächlich über die Tosbeckenendschwelle in das Ablauf-
gerinne abgegeben. Dadurch kommt es nicht zu so großen Auslenkungen der 
Schwallwellen an den Flügelmauern wie es bei gleicher Öffnungsweite des 
GA 1 bzw. GA 3 der Fall ist. Auch wird die Endschwelle infolge dessen gleich-
mäßiger beaufschlagt. Die Zahnschwelle trägt hier deutlich zur Beruhigung des 
Abflusses bei.  
 
Abbildung 5: Energieumwandlung im Tosbecken bei 70 %-iger Öffnung des GA 1 
Bei weiterer Öffnung des GA 2 nimmt die Intensität der genannten Prozesse 
deutlich zu. Der Energieeintrag ist so hoch, dass oberflächennahe Wassermassen 
im Auftreffbereich sehr stark ausgelenkt werden. Aus ihnen lösen sich abzie-
hende Nebelschwaden. Insbesondere in der rechten Ecke zwischen Flügelmauer 
und Tosbeckenberandung schwingen die Schwallwellen stark, vereinzelt spritzt 
es nach außen. Die Zahnschwelle wird dabei wesentlich stärker beaufschlagt als 
bei dem Betrieb der äußeren beiden Grundablässe und gerät so schon bei 60 % 
Öffnungsgrad an die Grenze ihrer Leistungsfähigkeit. Horizontal dreht weiterhin 
ein Wirbel, dessen Einfluss auf die strahlinduzierte seitliche Ausbreitung anhält. 
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Abbildung 6: Übertretende Schwallwellen bei 70 %-iger Öffnung des GA 3 
Ein ganz anderes Bild stellt sich dagegen bei 80 % Öffnungsgrad ein. Die Ener-
giedichte des Wurfstrahls ist so groß, dass das Wasser sprichwörtlich aus dem 
Tosbecken heraus geblasen wird. Der sich bei geringeren prozentualen Öff-
nungsgraden einstellende horizontale Wirbel verliert sich hier. Die vorderen 
20 m des Tosbeckens sind von der Energieumwandlung nicht beeinflusst. Dafür 
findet der Energieabbau umso mehr in der hinteren Hälfte des Tosbeckens und 
im Ablaufgerinne statt. Die Schwallwellen werden bis zu ca. 10 m förmlich über 
die Zahnschwelle hinausgetrieben. Ihre Leistungsfähigkeit ist deutlich über-
schritten. Zur Beruhigung des Abflusses ist im Ablaufgerinne eine Fließstrecke 
von ca. 25 m notwendig. Vor allem an der rechten Flügelmauer kommt es durch 
die hohen Schwallwellen zum Wasserübertritt. 
Während der Kombinationsversuche erfolgte die Energieumwandlung vollstän-
dig im Tosbecken mit beruhigtem Abfluss. Infolge der Aufteilung auf zwei 
Grundablässe waren die Zustände im Tosbecken bei ähnlicher Abgabe deutlich 
beruhigter. Allerdings verstärkte sich die Nebelbildung.  
4 Ausblick und Zusammenfassung 
Mit Hilfe des hydronumerischen Modells sollen Vorschläge für bauliche Ände-
rungen an dem Tosbecken untersucht und deren prinzipielle Eignung zur Ver-
besserung der Energieumwandlung bewertet werden.  
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Folgende Änderungen werden dafür in Betracht gezogen: 
− Neigung der RKV-Achse unter Berücksichtigung der Anströmung 
− Änderungen an der Diffusorgeometrie 
− Modifikation der Gesimsplatten und Geländer 
− Einbau von Störkörpern und Leitwänden 
− Einbau von Strahlab- bzw. Umlenkern 
− Geometrische Modifikation der Flügelmauern 
− Variation des Unterwasserstands 
Hydronumerische Modelle entwickeln sich immer mehr zu modernen und kos-
tengünstigen Werkzeugen für Planungsaufgaben im Wasserbau. Um die natürli-
chen Vorgänge richtig abzubilden und die Auswirkung baulicher Veränderungen 
bewerten zu können, ist eine Kalibrierung der Modelle in jedem Fall erforder-
lich, sofern dies möglich ist. Bei komplexen Fragestellungen empfiehlt es sich 
die damit herausgearbeiteten Vorzugslösungen durch physikalische Modellver-
suche zu bestätigen, bzw. weitergehend zu untersuchen. 
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